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Rissverhalten von Flächentragwerken aus Stahlbeton mit schiefwinkliger Bewehrung 
Rissbreiten von Stahlbetontragwerken müssen begrenzt werden, um die Dauerhaftigkeit 
und die Gebrauchstauglichkeit sicher zu stellen. Daher sind die Grenzwerte und die 
Ansätze zur Berechnung der Rissbreiten in nationalen und internationalen Vorschriften 
geregelt. 
Bisherige Ansätze basieren auf mechanischen Beziehungen, welche, für den Fall mit 
Bewehrung in Kraftrichtung, für Biegeträger und Zugstäbe entwickelt wurden. In Flä-
chentragwerken wirken die Zugspannungen häufig nicht in Richtung der eingebauten 
Stäbe des Bewehrungsnetzes. Daher sind die vorhandenen Ansätze zu diskutieren bzw. 
entsprechend zu erweitern.  
Die Rissbildung von Flächentragwerken wird, wie bei Zugstäben oder Biegeträgern, 
vom Verbundverhalten, dem Bewehrungsgrad, den Stabdurchmessern und weiteren 
Parametern beeinflusst. Zusätzlich müssen jedoch die Rissorientierung, die Schiefwink-
ligkeit der Bewehrung und die Schubkraftübertragung im Riss berücksichtigt werden. 
Zum Riss- und Formänderungsverhalten von schiefwinklig bewehrten Bauteilen liegen 
bisher wenige Forschungsarbeiten auf experimenteller Grundlage vor. Daher ist es 
erforderlich, die vorhandenen Ergebnisse im Hinblick auf das Rissverhalten zusammen-
fassend zu untersuchen und zu werten. 
Da zum Rissverhalten von schiefwinklig bewehrten Bauteilen unter zweiaxialer Zugbe-
anspruchung keine ausreichend dokumentierten Versuchsergebnisse vorliegen, muss 
ein Prüfstand entwickelt werden, welcher es erlaubt eine geeignete Datenbasis zu schaf-
fen. Darin ist die Interaktion der Hauptzugkräfte, anhand von großmaßstäblichen 
Scheibenversuchen zu erfassen. In Versuchen nicht untersuchte Kenngrößen, welche 
Auswirkungen auf das Rissverhalten haben könnten, werden anhand von FE-
Berechnungen bewertet. 
Auf Grundlage der umfassenden theoretischen und experimentellen Untersuchungen, 
wird das Riss- und Formänderungsverhalten von Flächentragwerken mit schiefwinkli-





Cracking Behaviour of Reinforced Concrete Shells with Skew Reinforcement  
In reinforced concrete crack widths and deformations have to be limited in order to 
ensure a sufficient durability and serviceability. Therefore, the calculation and limita-
tion of crack widths and deformations are an essential part of the design and specifica-
tions given in the national standards and guidelines.  
For the standard case, existing crack width formulations are based on mechanical rela-
tions and engineering models, which have been obtained at tension or pure bending 
members. In reinforced shell structures the applied tension forces are not acting in the 
direction of the sited reinforcement only, but in any arbitrary angle to it. In case of 
cracking of those structures the reinforcement will not be stressed ideally and the crack 
orientation will not be perpendicular to the reinforcement direction. Though, the appli-
cation of common crack width models has to be examined and modified in order to 
assure the serviceability.  
The crack width of shell structures with arbitrary reinforcement direction is influenced 
by parameters, like bond behaviour, reinforcement ratio, bar diameter etc. For shell 
structures additionally, the angle between the direction of cracks and the principal ten-
sion forces has to be considered. Furthermore, the cracking process may be influenced 
by effects such as the aggregate interlock of concrete and the dowel action of rein-
forcement. 
Experimental research to structures with arbitrary reinforcement orientation under uni-
axial and biaxial in-plane tension is rare. As knowledge about the cracking process for 
reinforced concrete members is essential for structural stability and safety, a compre-
hensive analysis of existing tests related to the problem of arbitrary reinforcement ori-
entation has been performed.  
In addition addressing the lack of data for the biaxial tension behaviour of reinforced 
concrete, a new testing facility for panels with arbitrary reinforcement orientation has 
been developed. Six full-scale specimens have been tested. The experimental research 
has been complemented by FEM-analysis. It has been asserted, that there is an interac-
tion between the first and the second principal stress direction, which must be consid-
ered for safe design. 
Based on own tests and those from literature a new approach for the prediction of crack 
widths and deformation behaviour of shell structures with arbitrary reinforcement ori-
entation has been formulated. This new method allows variable application for the 
analysis of plates in bending, and panels in biaxial tension, tension-compression and 
combined tension-compression-shear actions. The approach has been checked against 
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Bezeichnungen 
Im Folgenden werden die wichtigsten in dieser Arbeit verwendeten geometrischen 
Größen und Formelzeichen aufgeführt. Nicht aufgeführte Symbole werden bei ihrem 
ersten Auftreten im Text erläutert. 
Einheiten 
Länge   [mm], [cm], [m] 
Fläche  [mm²] 
Kraft   [kN] 
Einwirkung  [kN/m], [kN/m²] 
Moment  [kNm] 
Spannung  [N/mm²] 
Festigkeit  [N/mm²] 
Wichte  [kN/m³] 
Kurzformen 
SLS Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (Serviceability Limit State) 
ULS Grenzzustand der Tragfähigkeit (Ultimate Limit State) 
TS Tension Stiffening, Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen 
FEM   Finite-Elemente-Methode 
DMS   Dehnungsmessstreifen 
SDM    Setzungsdehnmesser 
IWA   Induktiver Wegaufnehmer 
Kleine lateinische Buchstaben 
b   Querschnittbreite 
b0   bettungsfreie Vorlänge 
c   Betondeckung 
d   statische Nutzhöhe 
ds   Durchmesser Betonstahl 
f   Festigkeit, Durchbiegung 
h   Querschnitthöhe 
k   Beanspruchungsverhältnis σ2/σ1, N2/N1 oder M2/M1 
ks   Abminderungsfaktor Schwinden 
Bezeichnungen 
2 
kt   Abminderungsfaktor für die zweiaxiale Betonzugfestigkeit 
l   Länge 
s Schlupf zwischen Beton und Betonstahl, empirische Standard-
abweichung, Stababstand 
sr   Rissabstand 
v   Querverschiebung der Rissufer, empirischer Variationskoeffizient 
v0   verbundfreie Vorlänge 
w   Rissbreite 
x   Druckzonenhöhe 
z   innerer Hebelarm 
Große lateinische Buchstaben 
A   Querschnittfläche, Konstante 
C   Variable 
E   Elastizitätsmodul 
EA   Dehnsteifigkeit 
EI   Biegesteifigkeit 
F    Kraft 
G   Schubmodul, Eigengewicht 
I   Trägheitsmoment 
M1, M2  Hauptmoment 
N1, N2  Hauptnormalkraft 
W   Widerstandsmoment 
Kleine griechische Buchstaben 
α Abweichung der Rissachse von der Normalen der Hauptzugrich-
tung, Signifikanzniveau (Stochastik) 
β   bezogener Rissabstand 
βt Faktor für die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen 
(Tension Stiffening) 
ε   Dehnung  
η   Streuungsfaktor 
ϕ   Kriechzahl 
γ   Teilsicherheitsbeiwert 
κ   Krümmung 
Bezeichnungen 
3 
λ   Verhältnis der Bewehrungsquerschnitte  
μ   Querdehnzahl, Erwartungswert As,x/As,y 
ρ   mechanischer Bewehrungsgrad 
effρ   effektiver Bewehrungsgrad 
σ   Spannung, Standardabweichung 
τ   Verbundspannung, Schubspannung 
Große griechische Buchstaben 
Θ Abweichung der Richtung der Bewehrung von der Hauptzugrich-
tung (Bild 0-1) 
Σ   Summe 
Indizes 
1, 2   Hauptrichtung 
1, 2, 3, …  fortlaufende Nummern 
c   Beton 
cr   Riss 
d   Bemessungswert 
e   Einleitung 
exp   Versuchswert 
E   Einwirkung 
i   Laufvariable 
k   charakteristisch 
m   Mittelwert 
max   Maximalwert 
min   Minimalwert 
R   Widerstand 
s   Stahl 
t   Zug 
u   Bruch 
x, y   Koordinaten der Bewehrung 
y   Fließen 





Im Rahmen dieser Arbeit wird folgende Terminologie vereinbart. Als Bewehrung in 
Beanspruchungsrichtung wird eine parallel dazu orientierte Bewehrung entsprechend  
Bild 0-1 (a) bezeichnet. Diese Bewehrung kreuzt Risse mit Θ = 0°. Als schiefwinklig 
wird eine mit einem Winkel Θ > 0° zur Beanspruchungsrichtung orientierte Bewehrung 
bezeichnet (Bild 0-1 (b)). Der allgemeine Fall wird als Bewehrung mit beliebiger Ori-
entierung bezeichnet, welcher die beiden genannten Definitionen enthält. 
 
(a) (b) 
Bild 0-1: Definition der Bewehrungsorientierung: (a) in Beanspruchungsrichtung, 































































































































































































































































































































































































































1.2 Ziel und Inhalt der Arbeit 
Ziel der vorliegenden Arbeit ist es, auf Grundlage von theoretischen und experimentel-
len Untersuchungen, das Rissverhalten von Flächentragwerken mit beliebig orientierter 
Bewehrung mechanisch konsistent, modelltheoretisch zu beschreiben. Dabei wird der 
bei Flächentragwerken häufige Fall der schiefwinklig orthogonalen Bewehrung bevor-
zugt behandelt. 
Zunächst erfolgt ein Überblick der bisherigen theoretischen und experimentellen Unter-
suchungen. Für die theoretischen Untersuchungen werden Berechnungsgrundlagen für 
das Materialverhalten der Baustoffe und das Zusammenwirken der einzelnen Kompo-
nenten zusammengestellt.  
Im Weiteren soll das Rissverhalten anhand von eigenen Versuchsergebnissen und Ver-
suchen aus der Literatur eingehend untersucht und die Unterschiede zwischen Bauteilen 
mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung sowie Bauteilen mit schiefwinkliger Be-
wehrung aufgezeigt werden. Dies soll sowohl für einaxiale als auch für zweiaxiale 
Zugbeanspruchungen erfolgen. 
Die Zusammenhänge zwischen Einwirkungen, Stahlspannungen, Rissbreiten und For-
mänderungen sollen für unidirektional und bidirektional gerissene Scheiben anhand 
eines FE-Modells mit diskreten Rissen unter Berücksichtigung der wesentlichen Mate-
rialparameter erfasst werden und die experimentellen Untersuchungen ergänzen. 
Zur zielgenauen Berechnung von Rissbreiten bei beliebiger Orientierung der Beweh-
rung ist ein Ansatz für uni- und bidirektionale Rissbildung zu entwickeln, welcher die 
wesentlichen Einflussgrößen erfasst. 
Für die Berechnung der Formänderungen ist ein allgemein formulierter Ansatz für 
Biegung und Zug, sowie für kombinierte Beanspruchungen (Schub, Zug und Druck) bei 
Flächentragwerken zu erstellen. 
Die zu entwickelnden Berechnungsansätze müssen im Vergleich mit Versuchsergebnis-
sen aufzeigen, dass eine realitätsnahe Abbildung von Rissbreiten und Formänderungen 
möglich ist. 
Abschließend sollen auf Grundlage von Parameterstudien Hinweise zur Nachweisfüh-
rung bei Flächentragwerken mit schiefwinkliger Bewehrung gegeben werden. Die An-
wendung der zu entwickelnden Ansätze soll an praktischen Berechnungsbeispielen 
veranschaulicht werden.  
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2 Stand der Forschung und Technik 
2.1 Vorbemerkung 
In diesem Abschnitt wird das Rissverhalten von Stahlbetonbauteilen beschrieben. Für in 
Beanspruchungsrichtung bewehrte Bauteile existieren zahlreiche Untersuchungen, z. B. 
[Kri-84], [Scho-84], [Emp-95], [Kön-96], [Eck-02], [Lin-07], [Cal-11]. Auf eine voll-
ständige Wiedergabe wird verzichtet. Stattdessen werden die wesentlichen Zusammen-
hänge als Grundlage für weitere Untersuchungen der vorliegenden Arbeit dargestellt. 
Versuchsreihen an Bauteilen mit schiefwinkliger Bewehrung, welche den bisherigen 
Erkenntnisstand wiedergeben und sich für einen Vergleich mit Berechnungsansätzen 
teilweise oder vollständig eignen, werden kurz erläutert. Hierbei werden die charakte-
ristischen Unterschiede zwischen Bauteilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung 
und solchen mit schiefwinkliger Bewehrung aufgezeigt. 
2.2 Rissverhalten von Bauteilen mit Bewehrung 
in Beanspruchungsrichtung 
Stahlbeton weist nach Überschreiten der Zugfestigkeit eine ausgeprägte Nichtlinearität 
auf. Das Bauteilverhalten wird durch die mechanischen Eigenschaften der Baustoffe 
Beton und Betonstahl, sowie durch ihr Zusammenwirken in der Kontaktzone, das soge-
nannte Verbundverhalten, bestimmt. Das Riss- und Formänderungsverhalten von Stahl-
beton lässt sich anschaulich anhand eines Zugstabes erläutern. Eine vereinfachte, typi-
sche Last-Dehnungsbeziehung für die Erstbeanspruchung eines Zugstabes ist in  
Bild 2-1 dargestellt. 
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Bei der Last-Dehnungsbeziehung wird zwischen vier Phasen unterschieden [Zil-06], 
[DAS-03]. In der ersten Phase ist das Bauteil ungerissen und verhält sich ideal elastisch, 
man spricht vom Zustand I. Die mechanischen Eigenschaften des Betons dominieren 
das Bauteilverhalten in dieser Phase. 
Nach Überschreiten der Betonzugfestigkeit (Ncr) fällt die Steifigkeit stark ab und es 
kommt zur sukzessiven Rissbildung, die aufgrund der streuenden Zugfestigkeit des 
Betons zufällig erfolgt. Diese Phase wird als Phase der Erstrissbildung bezeichnet und 
ist bei etwa der 1,3-fachen Risslast weitgehend abgeschlossen.  
In der dritten Phase bilden sich kaum neue Risse, im Wesentlichen werden die Rissbrei-
ten größer. Das Rissbild bleibt bis zum Erreichen der Streckgrenze des Betonstahls 
(Nyk) weitgehend stabil, weshalb diese Phase als das abgeschlossene Rissbild bezeich-
net wird. Sie ist durch einen in etwa parallelen Verlauf der Last-Dehnungskurve zum 
reinen Zustand II des Betonstahls charakterisiert.  
Die letzte Phase wird mit dem Überschreiten der Streckgrenze des Betonstahls erreicht 
und schließt mit dem Versagen des Querschnittes (Nu) an der schwächsten Stelle des 
Betonstahls ab. Diese letzte Phase ist durch einen nochmaligen Abfall der Steifigkeit 
gekennzeichnet.  
In allen Phasen ist die Steifigkeit des Bauteils stets größer als im reinen Zustand II, weil 
der Beton sich über die Verbundwirkung mit dem Betonstahl an der Zugkraftaufnahme 
beteiligt [Emp-95]. Dieser Effekt wird in den Phasen zwei bis vier als Mitwirkung des 
Betons zwischen den Rissen bzw. kurz als Tension Stiffening (TS) bezeichnet. Das TS 
wird von einer Reihe von Parametern beeinflusst, im Wesentlichen aber vom Span-
nungssprung im Betonstahl beim Übergang vom ungerissenen in den gerissenen Zu-
stand. Je höher der Spannungssprung, desto größer ist das TS im Bauteil. Der TS-Effekt 
nimmt mit steigender Betonzugfestigkeit zu und mit wachsendem Bewehrungsgrad ab. 
2.2.1 Phasen der Rissbildung 
Erstrissbildung 
Die Rissschnittgröße Ncr unterliegt, aufgrund der Heterogenität des Betons, großen 
Schwankungen [Emp-95], [Zil-06]. Der erste Riss tritt an der Stelle auf, an der erstma-
lig die Zugspannung die örtliche Zugfestigkeit überschreitet [Bor-05]. Weitere Risse im 
Bauteil bilden sich in unregelmäßigen Abständen und bei unterschiedlichen Beanspru-
chungen bzw. Verformungen. Im unmittelbaren Bereich des ersten Risses tritt bei Last-
steigerung kein weiterer Riss auf. Ein zweiter Riss entsteht erst dann, wenn die über 
Verbund eingeleitete Zugkraft die Zugfestigkeit des Betons wieder erreicht.  
Kennzeichnend für das Stadium der Erstrissbildung ist, dass bereichsweise zwischen 
den Rissen Zustand I herrscht (Bild 2-2). Im Riss selbst überträgt der Stahl die gesamte 
2 Stand der Forschung und Technik 
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Kraft. Im rissnahen Bereich, d. h. innerhalb der Einleitungslänge le, besteht eine Deh-
nungsdifferenz zwischen Beton und Betonstahl. Außerhalb der Einleitungslänge 
herrscht wieder Dehnungsgleichheit, der Beton und der Betonstahl beteiligen sich ent-
sprechend dem Steifigkeitsverhältnis beider Materialen an der Lastaufnahme. 
  
Bild 2-2: Dehnungen im Stahlbetonzugstab bei der Erstrissbildung 
Abgeschlossenes Rissbild 
Sobald die Anzahl der Risse sich nicht mehr signifikant ändert, ist das abgeschlossene 
Rissbild erreicht (Bild 2-3). Dies ist gleichbedeutend damit, dass die über den Verbund 
eingeleiteten Kräfte nicht ausreichen, um die Zugfestigkeit des Betons zu überschreiten. 
Entlang der betrachteten Bauteillänge liegt ein Dehnungsunterschied zwischen Beton 
und Betonstahl vor. Aufgrund der Streuung der Betonzugfestigkeit sind die Rissab-
stände und die Dehnungsdifferenz nicht gleichmäßig verteilt [Emp-95].  
 
Bild 2-3: Dehnungen im Stahlbetonzugstab bei abgeschlossenem Rissbild 
2.2.2 Ansätze zur Berechnung der Rissbreite 
Die grundlegende Darstellung der modernen Rissbreitenberechnung wird in zahlreichen 
Veröffentlichungen behandelt, siehe z. B. KÖNIG & TUE [Kön-96], ECKFELDT [Eck-02], 
LINDORF & LEMNITZER [Lin-07], BARRE ET AL. [Bar-10]. Für die Berechnung der 
Rissbreite wird allgemein die Zugzone als Zugstab idealisiert. Bei Biegeträgern kann 
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werden. Ggf. ist dabei der Einfluss der Drucknormalkraft nach EMPELMANN [Emp-95] 
zu berücksichtigen. 
Die Rissbreite ergibt sich nach Bild 2-3 aus einem funktionalen Zusammenhang von 
Rissabstand und Stahl- bzw. Betondehnung durch Integration zu: 
w = න ൫εୱ(x) − εୡ(x)൯
ୱ౨,భ/ଶ
଴
∙ dx + න ൫εୱ(x) − εୡ(x)൯
ୱ౨,మ/ଶ
଴
∙ dx (2-1) 
Die Berechnung der charakteristischen bzw. rechnerischen Rissbreite erfolgt praxisge-
recht nach zwei verschiedenen Ansätzen: 
? Ansatz mit mittleren Eingangsparametern [Reh-68], [Schi-89], [EC2-11] 
? Ansatz mit charakteristischen Eingangsparametern [Kön-96], [DIN-08], 
[EC2A-11] 
Ansatz mit mittleren Eingangsparametern 
Beim Ansatz mit mittleren Eingangsparametern wird die Rissbreite über den mittleren 
Rissabstand sowie die mittleren Stahl- und Betondehnungen bestimmt (Bild 2-4).  
 
Bild 2-4: Mittlerer Rissabstand im Stahlbetonzugstab 
Der mittlere Rissabstand berechnet sich auf Grundlage einer empirischen Regressions-
analyse von Versuchsergebnissen. Die mittleren Stahl- und Betondehnungen werden 
mit einem Ansatz zur Beschreibung der Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen 
ermittelt (Bild 2-1, [DAS-03]). Die Bestimmung der charakteristischen Rissbreite wk 
aus der mittleren Rissbreite erfolgt mit einem Streuungsfaktor η über die Beziehung  
w୩ = η ∙ w୫ = η ∙ 2 ∙ න ൫εୱ(x) − εୡ(x)൯
ୱ౨,ౣ/ଶ
଴
∙ dx. (2-2) 
Die Festlegung des Streuungsfaktors η in Gl. (2-2) wurde erstmals auf Grundlage einer 
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vorgenommen. Ziel war es, Rissbreiten, die den rechnerischen Wert überschreiten, mit 
vorgegebener Wahrscheinlichkeit auszuschließen. REHM & MARTIN legten den Streu-
ungsfaktor mit η = 2,1 fest. In einer späteren Arbeit von SCHIEßL [Schi-89] wurde der 
Streuungsfaktor auf η = 1,7 reduziert. Das Modell mit mittleren Eingangsparametern 
deckt den Zustand Erstrissbildung und der abgeschlossenen Rissbildung ab.  
Ansatz mit charakteristischen Eingangsparametern 
Beim Ansatz mit charakteristischen Eingangsparametern wird die rechnerische Riss-
breite mit dem charakteristischen bzw. maximalen Rissabstand (Bild 2-5) und den mitt-
leren Stahl- und Betondehnungen bestimmt. 
 
Bild 2-5: Charakteristischer Rissabstand im Stahlbetonzugstab 
Die Berechnung des charakteristischen Rissabstandes erfolgt auf Grundlage eines  
starr-plastischen Verbundansatzes. Die Berechnung der Dehnungsdifferenz zwischen 
Beton und Stahl wird mit einem Ansatz zur Beschreibung der Mitwirkung des Betons 
zwischen den Rissen, z. B. nach Heft 525, DAfStb [DAS-03] vorgenommen. Die zuge-
hörige Rissbreite wird mit 
w୩ = 2 ∙ න ൫εୱ(x) − εୡ(x)൯
ୱ౨,ౡ/ଶ
଴
∙ dx (2-3) 
berechnet. Die Rissbreitenansätze entsprechend DIN 1045-1 [DIN-08] bzw. MC 2010 
[CEB-10] basieren auf diesen Annahmen. Es wird unterschieden zwischen dem Zustand 
der Erstrissbildung und dem abgeschlossenen Rissbild.  
Ebenfalls in diese Modellkategorie ist der Ansatz von KÖNIG & TUE [Kön-96] einzu-
ordnen. Damit kann die Rissbreite, unter Berücksichtigung von an die Randbedingun-
gen angepassten Verbundspannungen, berechnet werden. Dieses Verfahren erfasst die 
mechanischen Zusammenhänge der Rissbildung zwar besser als der in DIN 1045-1 oder 
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chen wurde stets eine orthogonale Bewehrung mit λ = As,x/As,y = 1,0 eingesetzt. Die 
letzten Ziffern in der Prüfköperbezeichnung geben die Schiefwinkligkeit der Beweh-
rung Θ an, die bei diesen Untersuchungen die einzige Variable war. Die übrigen Para-
meter (As, ds, h, λ, fc etc.) wurden konstant gehalten. Deutlich zu erkennen ist, dass alle 
Versuchskörper mit schiefwinkliger Bewehrung ein, gegenüber dem Referenzkörper 
S 2r 0, wesentlich weicheres Verformungsverhalten aufzeigen. So ist die Verlängerung 
von S 2r 30 gegenüber S 2r 0 in der letzten Laststufe mit N1 = 350 kN um den Faktor 
1,82 größer. 
 
Bild 2-7: Last-Verformungsbeziehung der Scheibenversuche von PETER [Pet-64] 
In Bild 2-8 (a) sind die mittleren und in Bild 2-8 (b) die maximalen Rissbreiten der 
einzelnen Versuchskörper in Abhängigkeit der Beanspruchung vergleichend dargestellt. 
Mit wachsendem Θ ergeben sich tendenziell größere Rissbreiten. Beispielsweise beträgt 
die Rissbreite in der letzten Laststufe, bezogen auf den Referenzkörper S 2r 0, für 
S 2r 30 beim Mittelwert das 1,60-fache und beim Maximalwert das 1,72-fache. 
    
 (a) (b) 
Bild 2-8: Rissbreiten-Lastbeziehung der Scheibenversuche von PETER [Pet-64]:  
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Die Versuche bestätigten das von Scheiben [Rab-57], [Pet-64] her bekannte weichere 
Verformungsverhalten und die Zunahme der Rissbreiten bei zunehmender Schiefwink-
ligkeit. In [Iva-82] werden Ergebnisse der Rissbreitenmessungen bei Gebrauchsspan-
nungen (SLS) in Höhe von σs,x ≈ 240 N/mm² angegeben. In Bild 2-10 sind diese Ergeb-
nisse auszugsweise dargestellt. Die hier aufgeführten Versuchskörper waren, bis auf die 
Schiefwinkligkeit Θ, gleich konfiguriert und das Bewehrungsverhältnis konstant mit 
λ = 5. Beim Versuchskörper P5 lagen die Stahlspannungen in der Rissbildungsphase 
schon nahe der Fließgrenze. 
Die Rissbreiten sind trotz des – Versuch P5 ausgenommen – gleichen Spannungs-
niveaus mit zunehmender Schiefwinkligkeit größer. Die Unterschiede zwischen dem 
Referenzkörper P1 ohne Richtungsabweichung der Bewehrung und dem Versuchskör-
per P3 (Θ = 30°) ergeben für P3 um den Faktor 1,4 für wm bzw. 2,3 für wmax größere 
Werte. Der Versuchskörper P5 weist um den Faktor 2,5 für wm bzw. 3,5 für wmax größe-
re Werte auf als die Referenzmessung.  
 
Bild 2-10: Rissbreiten im SLS in Abhängigkeit der Schiefwinkligkeit Θ, Versuche von 
IVÁNYI & LARDI [Iva-82] 
Versuche von VECCHIO & COLLINS 
Von VECCHIO & COLLINS wurden 30 Versuche an Scheiben unter überwiegend kombi-
nierter Zug-Druck-Beanspruchung durchgeführt [Vec-82]. VECCHIO & COLLINS haben 
auf Grundlage der theoretischen Untersuchungen von BAUMANN [Bau-72] die Druck-
feldtheorie weiter entwickelt. Der Fokus war auf das Schubtragverhalten und die Ab-
nahme der Druckfestigkeit bei Querzug gerichtet. Zur Verifizierung ihres Ansatzes und 
der Ableitung empirischer Faktoren für die Verformungsberechnung wurde ein Prüf-
rahmen, der sogenannte „Membrane-Element-Tester“, konzipiert. Im Rahmen der Ver-
suche wurden die Grenzfälle Θ = 0° und 45° untersucht und glatte, geschweißte Beweh-
rungsnetze mit kleinen Durchmessern von ds = 3,3 bis 6,4 mm verwendet sowie ortho-
















σs,x ≈ 240 N/mm²
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wehrungsverhältnis λ und der Streckgrenze fyk des Betonstahls. Spätere Versuche von 
BHIDE & COLLINS [Bhi-87] wurden mit gerippter Bewehrung und mit Durchmessern 
ds = 6,0 mm durchgeführt. Rissbreiten werden weder in [Vec-82] noch in [Bhi-87] 
angegeben.  
Sonstige Versuche 
EBNER [Ebn-63], WÄSTLUND & HALLBJÖRN [Wäs-69], CLARK [Cla-72], KISHEK  
[Kis-83] und STOLZE [Sto-93] führten Versuche an einaxial beanspruchten Platten 
durch. Die Versuchskörper waren, bis auf [Sto-93], sehr dünn (h ≤ 10 cm). Die Ver-
suchsdokumentation ist in allen Versuchsreihen beschränkt, so dass die Ergebnisse 
nicht für einen Vergleich mit Berechnungsansätzen für Rissbreiten herangezogen wer-
den können. LENSCHOW & SOZEN [Len-66] und RÜDIGER [Rüd-09] führten Versuche 
an Platten unter zweiaxialer Beanspruchung durch. Es wurden jedoch weder Rissbreiten 
noch Rissabstände ausreichend dokumentiert. Von PANG & HSU [Pan-95] wurde ein 
ähnliches Versuchsprogramm wie in [Vec-82] und [Bhi-87] durchgeführt. SCANLON ET 
AL. [Sca-91] führten Versuche an kleinen Scheiben mit schiefwinkliger Bewehrung 
durch. Rissbreiten wurden in keiner der genannten Arbeiten gemessen. 
2.3.2 Untersuchungen zur Kraftübertragung in Rissen 
Bei der Kraftübertragung im Riss von schiefwinklig bewehrten Bauteilen sind gegen-
über in Beanspruchungsrichtung bewehrten Bauteilen weitere Parameter zu berücksich-
tigen. Diese Parameter können Auswirkungen auf die Stahlspannungen und Rissbreiten 
haben. Die wesentlichen Effekte wurden zusammenfassend von EIBL & IVÁNYI  
[Eib-76] dargestellt. So sind außer den Stahl- und Verbundkräften auch die Rissverzah-
nung und die Dübelwirkung (Bild 2-11) zu berücksichtigen. Bei Platten wirkt die 
Druckzone außerdem als steife Scheibe [Ebn-63], [Fra-84], [Lar-85]. 
 
Bild 2-11: Kraftübertragung im Riss bei Scheiben mit schiefwinkliger Bewehrung 
Verbund 
Untersuchungen zum Verbundverhalten von senkrecht und schiefwinklig zum Riss 
orientierter Bewehrung wurden von KLEIN ET AL. [Kle-75] auf Basis der Versuchser-
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von einzelnen Stäben mit langer Einbettungslänge (> 15 · ds). Dabei wurden über eine 
Rückrechnung der Stahldehnungen und einer Annahme für die Betondehnungen Span-
nungs-Schlupfbeziehungen (Bild 2-12 bis Bild 2-14) ermittelt. Die Einzelwerte der 
Dehnungsmessungen (hier nicht weiter dargestellt) unterlagen sehr großen Streuungen. 
Im rissnahen Bereich mit x ≤ 2,0 cm stellen KLEIN ET AL. [Kle-75] für Versuche mit 
Θ > 0° fest, dass die Verbundsteifigkeit gegenüber Versuchen mit Θ = 0° (Bild 2-12) 
abnimmt. In diesem Bereich lag allerdings nur ein Messpunkt beidseits der Rissufer, so 
dass der genaue Verlauf der Verbundspannungen nicht näher bekannt ist. Im Mittel 
ergibt sich ab einer Entfernung vom Riss mit x > 2,0 cm keine Ortsabhängigkeit der 
Spannungs-Schlupfbeziehung. Eine konkrete Abhängigkeit der Verbundspannungen 
von der Schiefwinkligkeit der Bewehrung Θ kann für den repräsentativen Teil der Da-
ten in einem Abstand x > 2,0 cm zum Riss nicht festgestellt werden. 
 
Bild 2-12: Spannungs-Schlupfbeziehung für Bewehrung in Beanspruchungsrichtung 
mit Θ = 0° und ds = 10 mm im Abstand x zum Riss, aus [Kle-75] 
 
Bild 2-13: Spannungs-Schlupfbeziehung für eine Schiefwinkligkeit der Bewehrung 
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Bild 2-14: Spannungs-Schlupfbeziehung für eine Schiefwinkligkeit der Bewehrung 
von Θ = 45° und ds = 10 mm im Abstand x zum Riss, aus [Kle-75] 
Rissverzahnung 
Bei der Rissverzahnung sind zwei Anteile wirksam, wobei die Begriffsbezeichnung in 
der Literatur nicht immer einheitlich ist. Im Rahmen dieser Arbeit wird, wie in  
[Eib-76], die Kornverzahnung der aus den Rissflächen herausragenden Zuschlagskörner 
als die lokale Rauigkeit, und der geometrische Verlauf bzw. die Form der Risse als die 
globale Rauigkeit bezeichnet (Bild 2-15). 
 
Bild 2-15: Definition der lokalen und globalen Rauigkeit  
Zur Berücksichtigung der globalen Rauigkeit steht bislang noch kein entsprechender 
Ansatz zur Verfügung. Die globale Rauigkeit wird maßgeblich von der Verteilung der 
Betonzugfestigkeit und dem Spannungszustand im Bauteil bestimmt. Aufgrund der 
streuenden Verteilung der Betonzugfestigkeit, ist eine eingehende theoretische Analyse 
nur mit stochastisch-numerischen Verfahren möglich, wie z. B. in [Emp-95], [Ros-97] 
angegeben.  
Untersuchungen zur lokalen Rauigkeit wurden u. a. von MATTOCK [Mat-74],  
PAULAY ET AL. [Pau-74] und WALRAVEN [Wal-80] durchgeführt und Materialansätze 
auf Grundlage experimenteller Ergebnisse angegeben. Ein typischer Versuchsaufbau ist 
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Dübelwirkung 
Als Dübelwirkung wird eine Beanspruchung der Bewehrungsstäbe bezeichnet, welche 
durch Relativverschiebungen der Rissufer quer zueinander aktiviert wird [Eib-76]. Die 
Bewehrung wirkt dabei wie ein querbelasteter Dübel und wird auf die folgenden Arten 
beansprucht (Bild 2-18) [Pau-74]: 
? Biegung: Tritt im Gebrauchslastbereich (SLS) auf. Bei Plastifizierung bzw. Ab-
platzungen der Rissflanken infolge hoher Druckbeanspruchung oder Zerstörung 
des Verbundes im rissnahen Bereich (v0) ist dieser Effekt praktisch immer domi-
nierend. 
? Schub: Übernimmt einen Großteil des Traganteils bei dünnen Stäben unter der 
Voraussetzung, dass es nicht zu Abplatzungen der Betondeckung, Kantenaus-
bruch oder Zerstörung des Verbundes kommt.  
? Kinking (Plastifizierung der Biegeform): Bedeutet einen Versatz der Stabrich-
tung. Entgegen sehr frühen Überlegungen hat Kinking, aufgrund falscher Maß-
stabvorstellung, nur einen geringen Einfluss auf das Tragverhalten [Pet-64], 
[Len-66]. Bei sehr dünnen Stäben oder bei Drähten kann jedoch Kinking eine 
Traglaststeigerung bewirken. 
 
Bild 2-18: Mögliche Formen des Lastabtrags durch Dübelwirkung im Bereich der 
Rissufer [Eib-76] 
DULÁCSKA [Dul-72] führte Versuche mit reiner Dübelbeanspruchung unter Ausschluss 
der Rissverzahnung durch. Sie stellt fest, dass die Tragfähigkeit bei schiefwinkliger 
Bewehrungsanordnung mit Druckbeanspruchung in den Stäben und wachsender 
Schiefwinkligkeit Θ abnimmt.  
ELEIOTT [Ele-74] stellt anhand experimenteller Untersuchungen unter Ausschluss der 
Rissverzahnung fest, dass senkrecht zum Riss angeordnete Bewehrungsstäbe – bei 
zusätzlicher Normalkraftbeanspruchung der Stabachse – bereits auf Gebrauchslast-
niveau ein deutlich weicheres Abscherverhalten gegenüber Dübelkräften aufweisen als 
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kleineren aufnehmbaren Kräften führt als in den Versuchen mit Bewehrung tatsächlich 
festgestellt wurde. Die Versuchsauswertungen in [Wal-80] ergeben, dass neben dem an 
unbewehrten Versuchskörpern gewonnenem Zusammenhang zwischen Prüfkraft, Quer-
verschiebung und Rissbreite – bezeichnet als „Aggregate Interlock I1“ – ein weiterer 
Effekt – bezeichnet als „Aggregate Interlock I2“ – beteiligt ist. Diesen zusätzlichen 
Effekt erklärt WALRAVEN damit, dass der in Rissnähe des Betonstahls entstandene 
Konus sich verkeilt und damit den Tragwiderstand erhöht (Bild 2-23). Nach Versuchs-
ende wurden in unmittelbarer Umgebung der Stäbe stets Reste eines solchen Konus 
gefunden. Den Anteil der Dübelwirkung am Abscherwiderstand gibt WALRAVEN mit 
maximal 15 % an. Dies wird ebenfalls von ELEIOTT [Ele-74] auf Basis von Versuchen 
angegeben. 
 
Bild 2-23: (a) Ausbruchkegel in unmittelbarer Rissnähe und (b) Modellvorstellung 
für Aggregate Interlock I1 und I2 nach [Wal-80] 
Darüber hinaus wurden von WALRAVEN [Wal-80] Versuche mit einlagiger, schiefwink-
lig zum Riss orientierter Bewehrung durchgeführt. Während eine Bewehrungsneigung, 
bei der Zugspannungen im Stab wirken, gegenüber einem senkrecht zum Riss orientier-
ten Stab traglaststeigernd ist, ergibt eine Bewehrungsanordnung mit Druckbeanspru-
chung geringere Traglasten.  
MATTOCK führte in [Mat-74] Abscherversuche mit einlagiger und mit orthogonaler 
Bewehrungsanordnung unter Variation der Schiefwinkligkeit durch (Bild 2-21 (b)). Bei 
einlagiger Bewehrung wird bei Druckbeanspruchung gegenüber einer Zugbeanspru-
chung der Stäbe eine Reduktion der Tragfähigkeit festgestellt. Dies steht in Überein-
stimmung mit den Ergebnissen von DULÁCSKA [Dul-72] und WALRAVEN [Wal-80]. 
Zwischen orthogonal bewehrten Versuchskörpern mit schiefwinkliger Bewehrung 
(λ = 1,0) und Referenzkörpern mit rechtwinkliger Bewehrung im Riss (Θ = 0°) ergeben 
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MISHIMA ET AL. [Mis-95] untersuchten die Dübelwirkung anhand von Versuchen, bei 
denen die aufgerauten bzw. glatten Versuchskörperhälften gegeneinander betoniert 
wurden. Die Stäbe kreuzten den Riss rechtwinklig. Der Bewehrungsgrad wurde über 
die Anzahl der Stäbe im Riss variiert. Im Ergebnis ist festzustellen, dass die maximale 
Dehnung (Bild 2-24) bzw. Biegebeanspruchung (Bild 2-25) in der Bewehrung etwa 
1,0 · ds vom Riss entfernt auftritt. Deutlich erkennbar ist dies erst für höhere Laststufen. 
Der Einfluss einer Biegebeanspruchung der Bewehrung ist auf etwa 5 · ds begrenzt. 
Dabei spielt die Oberflächenbeschaffenheit der Kontaktflächen (glatt oder aufgeraut) 
keine Rolle. 
 
Bild 2-24: Dehnungen bei reiner Scherbeanspruchung in Abhängigkeit des bezogenen 
Abstandes zum Riss nach MISHIMA ET AL. [Mis-95] 
 
Bild 2-25: Krümmungen bei reiner Scherbeanspruchung in Abhängigkeit des bezo-
genen Abstandes zum Riss nach MISHIMA ET AL. [Mis-95] 
MAEKAWA ET. AL. [Mae-96] führten experimentelle Untersuchungen an Balken mit 
künstlich erzeugten Rissen durch. Auf Grundlage von Messungen wird für die Stelle 
der maximalen Biegebeanspruchung eine Entfernung von etwa 1,2 bis 2,0 · ds vom Riss 
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Schubkraftübertragung über die Druckzone 
EBNER [Ebn-63], FRANZ [Fra-84] und LARDI [Lar-85] führen zusätzlich zur Rissver-
zahnung und Dübelwirkung bei Platten den Schubwiderstand über die Druckzone ein. 
Die Annahme der schubstarren Rissufer in ihren Berechnungsansätzen begründen sie 
damit, dass bei Platten eine Querverschiebung v aufgrund der ungerissenen Druck-
zone x nahezu ausgeschlossen ist, weil diese als sehr steife Scheibe wirkt. Die von  
BAUMANN [Bau-72] angeführte Kritik, die Druckzone entziehe sich dieser Beanspru-
chung durch Rissbildung, konnte bislang mit keinem der durchgeführten Versuche 
belegt werden (Abschnitt A-4). Vergleichsberechnungen von EBNER [Ebn-63] weisen 
eine vernachlässigbar geringe zusätzliche Beanspruchung der Druckzone infolge von 
Schubkräften der Rissebene auf. 
2.3.3 Ansätze zur Berechnung der Rissbreite 
Ein Überblick über die Leistungsfähigkeit einiger ausgewählter Rissbreitenansätze für 
schiefwinklig bewehrte Bauteile ist in [Kra-10a] enthalten. Im Nachfolgenden werden 
die wichtigsten Ansätze aus der Literatur und ihre Grundlagen dargestellt. 
Normen und Regelwerke 
Sowohl in der DIN 1045-1 [DIN-08] als auch dem EC 2 [EC2-11] wurde die Formulie-
rung aus dem MC 90 [CEB-90] übernommen und in MC 2010 [CEB-10] unverändert 
fortgeführt. Demnach wird der maximale Rissabstand bei orthogonal bewehrten Bautei-










Θ Winkel zwischen der Bewehrung in x-Richtung und der Richtung der 
Hauptzugspannnung, 
sr,max,x, sr,max,y maximaler Rissabstand in x- bzw. y-Richtung. 
Da nach DIN-1045-1, EC 2 oder MC 90 kein Ansatz für die Dehnungsdifferenz bei 
schiefwinklig bewehrten Bauteilen angegeben wird, ist eine Berechnung der Rissbreiten 
nicht ohne weiteres möglich. In MC 2010 wird zwar die Rissbreite als das Produkt aus 
Gl. (2-4) mit der Hauptdehnung ε1 senkrecht zum Riss bestimmt, Hinweise zur Berech-
nung dieser Hauptdehnung fehlen jedoch. Eine bidirektionale Rissbildung bleibt in 
allen Normenwerken unberücksichtigt. 
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Eigene Untersuchungen in [Kra-10a] zeigen, dass Gl. (2-4) in Verbindung mit 
DIN 1045-1 im Vergleich mit Versuchsergebnissen zu erheblichen Abweichungen führt 
und meist sehr viel geringere Rissabstände als in den Versuchen gemessen ergibt. Eine 
Übereinstimmung ist nur in den Sonderfällen für Θ = 45°, λ = 1,0 und ds,x/ds,y = 1,0 
bzw. bei Anwendung des Rissbreitenansatzes nach MC 2010 im abgeschlossenen Riss-
bild gegeben.  
Ansatz von GIORODANO & MANCINI 
Der von GIORODANO & MANCINI [Gio-09] vorgeschlagene Ansatz orientiert sich an 
den Untersuchungen aus [Vec-82]. Die Annahmen werden jedoch so weit vereinfacht, 
dass die Rissbreite ohne iterative Vorgehensweise bestimmt werden kann. Der Zustand 
der Erstrissbildung wird bei diesem Ansatz vernachlässigt und es wird stets vom abge-
schlossenen Rissbild ausgegangen. Die Berechnung der Rissbreite erfolgt im Fall, dass 
ρx · cos²Θ ≠ ρy · sin²Θ gilt durch 
D ∙ wଶ + F ∙ w + 2,45 ∙ B ∙ s୰,୫cosΘ ∙ sinΘ = 0. (2-5) 
Hierbei ergibt sich die gesuchte Rissbreite als positive Nullstelle der quadratischen 
Funktion. Die Variablen D, F und B hängen von der Hauptzugspannung σ1 und weite-
ren Faktoren ab.  
Für den Sonderfall ρx · cos²Θ = ρy · sin²Θ gilt: 
w = σଵ − Eୱ ∙ ൫ρ୶ ∙ ∆εୱ୶ ∙ cos
ଶΘ + ρ୷ ∙ ∆εୱ୷ ∙ sinଶΘ൯
Eୱ ∙ ൫ρ୶ ∙ cosସΘ + ρ୷ ∙ sinସΘ൯
∙ s୰,୫ (2-6) 
Dabei ist  
σ1 Hauptzugspannung, 
Es E-Modul des Betonstahls, 
ρx, ρy Bewehrungsgrad in der jeweiligen Richtung, 
Δεsx, Δεxy Differenz zwischen dem Mittelwert der Stahldehnung und der Stahlde-
hnung im Riss, 
sr,m mittlerer Rissabstand. 
Mit Gl. (2-5) und Gl. (2-6) wird eine mittlere Rissbreite bestimmt. Wenn für den Riss-
abstand jedoch anstatt sr,m der maximale Rissabstand sr,max nach Gl. (2-4) eingesetzt, so 
kann eine charakteristische Rissbreite angegeben werden.  
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Ansatz von LEONHARDT 
LEONHARD [Leo-77] schlägt eine pauschale Erhöhung der Rissbreiten um einen Faktor 
kΘ vor. Die Berechnung der Rissbreite erfolgt am Zugstab nach einem Ansatz aus Ab-
schnitt 2.2.2. Diese ist anschließend mit kΘ in Abhängigkeit des Winkels zu multiplizie-
ren: 
 Θ ≤ 15°  kΘ = 1,0 
 Θ = 45°  kΘ = 2,0 
(2-7) 
Zwischenwerte nach Gl. (2-7) werden linear interpoliert. IVÁNYI & LARDI zeigen in 
[Iva-82], dass dieses Vorgehen im Vergleich mit Versuchen meist deutlich zu kleine 
Rissbreiten ergibt und wesentliche Einflussgrößen unberücksichtigt bleiben.  
Ansatz von CLARK 
Der theoretische Ansatz von CLARK [Cla-73] basiert auf experimentellen Untersuchun-
gen an schiefen Platten aus [Cla-72]. Diese Platten wurden im Modellmaßstab herge-
stellt und auf Biegung beansprucht. In weiteren Versuchen wurden, ebenfalls im Mo-
dellmaßstab, Einfeldsysteme mit schiefwinkliger Bewehrung geprüft [Cla-73]. CLARK 
wendet bei seinem Ansatz die von Stäben her bekannte Gleichung von BEEBY [Bee-70] 
an, die für Bauteile mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung entwickelt wurde.  
Um Stahlspannungen als Eingangsparameter für die Rissbreitenberechnung zu erhalten, 
greift CLARK auf eine Formulierung von LENSCHOW & SOZEN [Len-66] zurück, bei der 
auf Basis plastizitätstheoretischer Überlegungen eine wirksame Bewehrungsfläche 
An,Clark in Hauptzugrichtung und damit eine wirksame Stahlspannung ermittelt wird. Die 
wirksame Bewehrung wird nach CLARK mit  






An wirksame Bewehrungsfläche in cm²/m, 
Ai  Fläche der betrachteten Bewehrungsschar in cm²/m, 
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σn  Stahlspannung der wirksamen Bewehrung in Hauptzugrichtung, 
N1  Hauptzugkraft. 
Die Ermittlung und Kontrolle der Stahlspannungen in den jeweiligen Bewehrungsrich-
tungen ist mit Gl. (2-9) nicht möglich. Zudem lässt der Ansatz von CLARK unterschied-
liche Stabdurchmesser je Richtung unberücksichtigt. LARDI [Lar-85] verbessert diesen 
Ansatz, indem er einen von den verwendeten Stabdurchmessern und der Schiefwinklig-
keit abhängigen, gewichteten Ersatzstabdurchmesser einführt. 
Bei Vergleichsuntersuchungen im Rahmen des vom DIBt geförderten Vorhabens 
ZP 7.292 [Kra-10a], wurde der von CLARK vorgeschlagene Ansatz mit dem Ersatzstab-
durchmesser nach [Lar-85] und der Rissbreitenberechnung nach DIN 1045-1 angewen-
det. Es zeigte sich, dass die damit errechneten Rissbreiten gegenüber Versuchsergebnis-
sen meist auf der sicheren Seite liegen. Ab einer Schiefwinkligkeit von Θ ≥ 30° ergeben 
sich allerdings sehr konservative Ergebnisse.  
Ansatz von WINDISCH 
Bei dem Ansatz von WINDISCH [Win-93], [Win-00] handelt es sich im eigentlichen 
Sinne um keinen Rissbreitenansatz für schiefwinklig bewehrte Bauteile. WINDISCH gibt 
lediglich eine Formulierung zur Bestimmung der Wirksamkeit eines schiefwinklig zum 
Riss angeordneten Bewehrungsstabes an. Bei den theoretischen Untersuchungen in 
[Kra-10a] wurde die von WINDISCH angegebene Beziehung dazu verwendet, in Verbin-
dung mit dem Rissbreitenansatz der DIN 1054-1 die Rissbreiten bei schiefwinklig be-
wehrten Bauteilen zu berechnen. Das Vorgehen ist analog zum Ansatz von CLARK 
[Cla-73] aufgebaut. 
WINDISCH gibt in [Win-93] den Wirkungsgrad auf Grundlage umfangreicher numeri-
scher Untersuchungen für Einzelstäbe an. In [Win-00] werden die Randbedingungen für 
die Berechnung bei flächigen Bauteilen angegeben. Damit ergeben sich nahezu identi-
sche Ergebnisse wie bei der Formulierung nach CLARK [Cla-73] mit Gl. (2-8).  
Ansatz von NOH 
Von NOH [Noh-01] wird ein Ansatz für schiefwinklig, orthogonale Bewehrung ent-
wickelt, bei dem zunächst die Stahlspannungen aus einer Gleichgewichts- und Verfor-
mungsbetrachtung unter Vernachlässigung des Verbundes bestimmt werden. Für die 
Ermittlung des Rissabstandes berücksichtigt NOH nur die näher zur Hauptzugspannung 
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liegende Bewehrungsrichtung und erfasst den Einfluss der zweiten Bewehrungsrichtung 
allein über die berechneten Stahlspannungen.  
Der Verfasser hat im Rahmen des DIBt Forschungsvorhabens ZP 7.292 [Kra-10a] einen 
ähnlichen Ansatz geprüft. Dieses Vorgehen führt bei Schiefwinkligkeiten Θ > 30° zu 
größeren Abweichungen zwischen theoretischen und experimentellen Werten. Zudem 
werden die Verträglichkeitsbedingungen nur in Sonderfällen erfüllt.  
2.4 Schlussbemerkung 
Das Riss- und Verformungsverhalten von schiefwinklig bewehrten Bauteilen weist 
deutliche Unterschiede zu Bauteilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung auf. 
Hierbei sind vor allem 
? das weichere Verformungsverhalten und  
? die größeren Rissbreiten  
bei gleichem Spannungsniveau zu nennen.  
Bei schiefwinkliger Bewehrung sind weitergehende Einflussgrößen bei der Kraftüber-
tragung in Rissnähe gegenüber Bauteilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung zu 
berücksichtigen. Dazu gehören u. a. Annahmen über  
? die Rissorientierung, 
? die Schubsteifigkeit des gerissenen Betons und  
? die Dübelwirkung der Bewehrung. 
Die bisherigen experimentellen Untersuchungen konzentrierten sich auf einaxiale Zug- 
oder Biegebeanspruchungen mit unidirektionaler Rissbildung [Pet-64], [Iva-82]. Versu-
che unter zweiaxialer Zugbeanspruchung und bidirektionaler Rissbildung, wie sie bei-
spielsweise in punktgestützten Platten, Wandscheiben oder Schalentragwerken auftre-
ten, wurden unter Berücksichtigung der grundlegenden Anforderungen an Rissbreiten-, 
Rissabstands- und Verformungsmessungen bislang nicht durchgeführt.  
Mit den verfügbaren Ansätzen ist eine ausreichend genaue Rissbreitenberechnung nicht 
möglich. Eine systematische Auswertung experimenteller Untersuchungen im Hinblick 
auf die Rissorientierung, die Verteilung von Rissabständen und Rissbreiten bei schief-
winklig bewehrten Bauteilen, die als Grundlage für einen mechanisch begründeten 
Rissbreitenansatz dienen soll, ist bislang nicht geführt worden. 
Daher ist es erforderlich, den Rissbildungsprozess bei schiefwinkliger Bewehrung so-
wohl bei unidirektionaler als auch bei bidirektionaler Rissbildung grundlegend experi-
mentell und theoretisch zu untersuchen. 
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3 Berechnungsansätze für das Materialverhalten 
3.1 Vorbemerkung 
Bei der Verformungsberechnung von Tragwerken kann, bei Vernachlässigung der 
Schubverformungen, eine Schnittkraft-Verformungsbeziehung unter Zugrundelegung 
der Materialkennlinien auf der Zug- und Druckseite angeben werden (Bild 3-1). Dazu 
müssen die Materialkennlinien der Druck- und Zugzone möglichst allgemeingültig 
formuliert sein [Kre-90], [Emp-95], [Sip-03]. Dieses von den Stabtragwerken her be-
kannte Verfahren lässt sich gleichermaßen auf flächige Bauteile, wie Platten oder 
Scheiben, übertragen.  
 
Bild 3-1: Zerlegung eines Biegeträgers in Druck- und Zuggurt [Emp-95] 
Ziel dieses Abschnittes ist eine Zusammenstellung der Berechnungsannahmen für das 
Materialverhalten der einzelnen Komponenten, welche bei weiteren theoretischen Un-
tersuchungen verwendet werden sollen. Der Schwerpunkt liegt auf dem Kurzzeitverhal-
ten. Langzeiteinflüsse und zyklische Beanspruchungen weisen komplexe Zusammen-
hänge auf [Emp-95], [Zil-06]. Diese wurden bei bisherigen Untersuchungen mit 
schiefwinkliger Bewehrung nur teilweise experimentell erforscht [Lar-82], so dass 
bisher keine umfassende Datenbasis zur Verfügung steht. Aus diesem Grund werden 




Die Spannungs-Dehnungsbeziehung von Beton wird gemäß DIN 1045-1 [DIN-08] für 
nichtlineare Berechnungen angegeben zu: 
σୡ
fୡ = ቆ
k ∙ η − ηଶ












3 Berechnungsansätze für das Materialverhalten 
32 
Eine Berechnung der Betondehnung εc ist bei Anwendung nichtlinearer Verfahren mit 
Gl. (3-1) nur möglich, wenn die Zielgröße aus einem Iterationsprozess bestimmt wird, 
da die Funktion zwei Nullstellen auf der Abszisse hat. Für einen geschlossenen Ansatz, 
bei dem der abfallende Ast der Druckarbeitslinie nicht abgebildet werden muss, ist die 
Anwendung der Parabelgleichung nach DIN 1045-1 einfacher in der Handhabung. In  
σୡ





werden der Bemessungswert fcd durch den Höchstwert fc aus Gl. (3-1) und die maxima-
le Betonstauchung εc2 durch εc1 aus DIN 1045-1 ersetzt. Diese Formulierung weist im 
Vergleich zur Gl. (3-1) im ansteigenden Ast für normalfeste Betone nur geringfügige 
Unterschiede auf (Bild 3-2). Sie kann daher für die Berechnung der Betonstauchungen 
bis zur maximalen Beanspruchbarkeit des Betons gleichwertig mit Gl. (3-1) eingesetzt 
werden. 
 
Bild 3-2: Bezogene Druckarbeitslinien für Normalbeton nach Gl. (3-1) und Gl. (3-2) 
3.2.2 Zugbeanspruchung 
Einaxiale Zugfestigkeit 
Wird ein Zugelement betrachtet (Bild 3-3), so kann die Verlängerung des Betons im 
elastischen Bereich über die Gesamtdehnung des Stabes bestimmt werden. Der erste 
Riss tritt an der schwächsten Stelle auf. Dieser nach außen hin sichtbare Riss entsteht 
durch das entfestigende Verhalten in der Rissprozesszone, in welcher sich mikrosko-
pisch kleine Risse zu einem Makroriss vereinigen [Emp-95]. Nach Überschreiten der 
Zugfestigkeit wird die Arbeitslinie durch eine Spannungs-Rissbreitenbeziehung ausge-
drückt. Die von der Zugarbeitslinie eingeschlossene Fläche wird als Bruchenergie be-
zeichnet. Bis zu einer Rissbreite von etwa w ≤ 0,15 mm kann Beton noch geringe Zug-














= 30 N/mm² Gl. (3-1)
= 30 N/mm² Gl. (3-2)
= 50 N/mm² Gl. (3-1)
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Abbildung des Nachbruchbereiches für die Betonzugfestigkeit verzichtet, da die nach-
folgenden Untersuchungen vorrangig für Rissbreiten im Gebrauchslastbereich mit 
w > 0,10 mm durchgeführt werden sollen, bei denen die vom Beton übertragene Zug-
spannung vernachlässigbar klein ist. 
 
Bild 3-3: Verformung eines Betonstabes unter Zugbeanspruchung [Emp-95] 
Bis zum Erreichen der Zugfestigkeit kann die Arbeitslinie durch einen konstanten Elas-
tizitätsmodul beschrieben werden. Entsprechend DIN 1045-1 [DIN-08] wird der Elasti-
zitätsmodul durch die Beziehung  
Eୡ଴୫ = 9500 ∙ (fୡ୩ + 8)ଵ ଷ⁄  (3-3) 
angegeben. Die mittlere Zugfestigkeit wird nach DIN 1045-1 mit  
fୡ୲୫ = 0,3 ∙ fୡ୩(ଶ/ଷ) (3-4) 
bestimmt. 
Zweiaxiale Zugfestigkeit 
Für zweiaxiale Zugbeanspruchungen wird nach MC 2010 [CEB-10] keine Abminde-
rung der Betonzugfestigkeit vorgenommen. Dies steht im Widerspruch zu den bisheri-
gen experimentellen Untersuchungen aus [Aoy-83], [Lem-11], [Pur-05] etc.  
Untersuchungen auf Materialebene von KUPFER [Kup-73], LEE ET AL. [Lee-04] und 
SCHRÖDER [Schr-10] zeigen für Betone mit Festigkeitsklassen ab C 40/50 eine Reduk-
tion der Betonzugfestigkeit bei zweiaxialer Zugbeanspruchung auf bis zu 70 % der 
einaxialen Zugfestigkeit, siehe [Schr-10]. In allen genannten Versuchsreihen werden 
die Streuungen bei zweiaxialer Zugbeanspruchung erheblich höher als bei einaxialer 
Zugbeanspruchung oder bei Druckbeanspruchung angegeben. 
Von PURAINER [Pur-05] wird auf Grundlage experimenteller Untersuchung an Schei-
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vorhergehender Querrissbildung im Mittel auf 86 % reduziert werden. Auf Basis von 
Scheibenversuchen geben AOYAGI & YAMADA [Aoy-83] für eine proportionale Last-
steigerung mit N2/N1 = 1,0 im Mittel eine Verringerung der Rissschnittgröße auf 71 % 
gegenüber einaxialer Beanspruchung an, wobei im Einzelfall ein Absinken auf bis zu 
64 % festgestellt wird. 
Auf Basis durchzuführender Versuche und der Versuche aus der Literatur ist noch ein 
entsprechender Ansatz für die zweiaxiale Betonzugfestigkeit zu entwickeln. 
Schwinden und weitere Effekte 
Die Lagerungsbedingungen der Begleitkörper für die Eignungsprüfung weichen von 
denen der Bauteile erheblich ab. Für die Begleitkörper ist nach DIN EN 12390-2  
[DIN-09] eine Wasserlagerung vorgeschrieben, wohingegen Bauteile meist einem In-
nenraumklima ausgesetzt sind. 
Die Schwindverkürzungen durch Austrocknung des Betons verursachen bei Bauteilen 
infolge der Dehnungsbehinderung der steifen Bewehrung einen Eigenspannungszustand 
und ggf. eine frühe Mikrorissbildung bzw. Schädigung des Betongefüges, u. a. [Zil-06]. 
Darüber hinaus kann das Abfließend der Hydratationswärme mit einer nichtlinearen 
Eigenspannungsverteilung über die Querschnittsdicke ebenfalls zur Mikrorissbildung 
beitragen. Der Unterschied zwischen der Zugfestigkeit aus der Begleitkörperprüfung 
und der Bauteilprüfung ergibt deshalb einen Abminderungsfaktor für die Betonzugfes-
tigkeit im Bauteil, der, je nach Autor, in einem Bereich zwischen ks = 0,66 und 0,88 
angegeben wird. Eine Zusammenfassung ist in [Lem-11] enthalten.  
Die Auswertung von einaxial auf Zug beanspruchten Scheibenversuchen von  
AOYAGI & YAMADA [Aoy-83] und PETER [Pet-64] ergibt, dass zwischen der mittleren 
Zugfestigkeit und der Zugfestigkeit aus der Eignungsprüfung folgender Zusammenhang 
besteht: 
? AOYAGI & YAMADA fct,Versuch / fct,Eignung = 0,86 
? PETER   fct,Versuch / fct,Eignung = 0,70 
Die Versuchskörper aus [Aoy-83] wurden bis zum Beginn der Prüfung unter feuchten 
Tüchern gelagert. Die Versuchskörper aus [Pet-64] wurden 7 Tage bei einer relativen 
Luftfeuchte von 90 % und anschließend in der Halle bei 60 % relativer Luftfeuchte 
gelagert. Eigene Untersuchungen an Dehnkörpern mit Lagerung unter Folie bis zum 
Prüfzeitpunkt ergaben eine Abminderung der mittleren Bauteilzugfestigkeit auf 72 % 
des Wertes der Eignungsprüfung (Anhang C-7). 
Im Folgenden wird bei der Umrechnung von der Zugfestigkeit aus der Eignungsprüfung 
auf die mittlere Bauteilzugfestigkeit ein Faktor von ks = 0,7 für das Schwinden und 
weitere Effekte berücksichtigt. 
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3.3 Betonstahl 
Das Materialverhalten von Betonstahl wird bis zur Streckgrenze durch seine ideal elas-
tische Eigenschaft mit einem E-Modul von 200.000 N/mm² bis 210.000 N/mm² be-
stimmt. Oberhalb der Streckgrenze weist warmverformter Betonstahl eine ausgeprägte 
Plastizität auf. Bei kaltverformten Stählen ist ein stetiger Übergang vom elastischen in 
den plastischen Bereich festzustellen [Ruß-93]. 
Entsprechend den Normenwerken [DIN-08], [EC2-11], [CEB-10] wird für Betonstahl 
vereinfachend eine einheitliche ideal elastisch-plastische Arbeitslinie angesetzt  
(Bild 3-4). Bei Berücksichtigung der Verfestigung darf von einem bilinearen Material-
verhalten ausgegangen werden. Die Bruchdehnung εsu wird je nach Duktilitätsklasse auf 
25 ‰ (Klasse A) bzw. auf 50 ‰ (Klasse B) begrenzt [DIN-08].  
 
Bild 3-4: Vereinfachte rechnerische Arbeitslinie für Betonstahl, Duktilitätsklasse A 
ohne Verfestigung, nach DIN 1045-1 [DIN-08] 
3.4 Verbund 
3.4.1 Verbundansätze 
Der Verbund zwischen Beton und Betonstahl wird, je nach Beschaffenheit der Ober-
fläche, in Haft- (glatte Stäbe) und Scherverbund (Rippenstahl) unterschieden (Bild 3-5) 
[Ruß-93]. Bei Rippenstählen wird nach Erreichen einer maximalen Verbundspannung 
entweder der Versuchskörper durch Längsrisse gespalten, oder die Betonkonsolen wer-
den von den Stahlrippen abgeschert [Kre-90]. Neben der Oberflächengeometrie der 
Bewehrung beeinflussen zahlreiche weitere Parameter das Verbundverhalten. Dazu 
zählen die Betondruck- bzw. Betonzugfestigkeit, die bezogene Rippenfläche, die Be-
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Bild 3-5: Qualitatives Verbundverhalten einbetonierter Bewehrungsstähle [Ruß-93] 
Zum Verbundverhalten von in Beton eingebetteten Stäben mit glatter und gerippter 
Oberfläche existieren zahlreiche Untersuchungen und Ansätze. Die Ansätze lassen eine 
Unterteilung in zwei Gruppen zu. Die erste Gruppe ist die der ortsabhängigen Ver-
bundansätze, die zweite Gruppe bilden die ortsunabhängigen Verbundansätze. Bekann-
ter Stellvertreter der ersten Gruppe ist ein Ansatz von ELIGEHAUSEN ET AL. [Eli-83] 
und darauf aufbauend der Ansatz von KRELLER [Kre-90], welcher in ähnlicher Form in 
den MC 90 [CEB-90] eingeflossen ist. In die zweite Gruppe sind die Untersuchungen 
von z. B. NOAKOWSKI [Noa-78] und TUE [Tue-93] einzuordnen. Die Verbundansätze 
der ersten Gruppe werden bevorzugt bei Untersuchungen im ULS bei großen Formän-
derungen des Bauteils, die der zweiten Gruppe bei der Modellbildung im SLS einge-
setzt. Erweiterungen auf den plastischen Bereich des Betonstahls werden von EIFLER 
[Eif-83] und SHIMA ET AL. [Shi-87] angegeben.  
Wesentlich für die Berechnung der Rissbreite ist die zutreffende Bestimmung der Ver-
bundsteifigkeit bei kleinem Schlupf. Ein abfallender Ast, wie er für großen Schlupf 
nach z. B. [Kre-90] oder MC 2010 [CEB-10] angesetzt wird, ist im SLS nicht erforder-
lich, sofern keine Spaltrisse zu berücksichtigen sind.  
Nachfolgend wird geprüft in wieweit eine Übertragung der von NOAKOWSKI [Noa-78] 
aufgestellten Spannungs-Schlupfbeziehung, ermittelt für kurze Verbundlängen, auf die  
in [Kle-75] angegebenen Verbundspannungen bei langen Verbundlängen möglich ist. 
Dazu werden nur die Versuche aus [Röd-74] mit ds = 10 mm herangezogen, für welche 
in [Kle-75] die Spannungs-Schlupfbeziehungen angegeben werden, da die Versuche mit 
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Bild 3-7: Spannungs-Schlupfbeziehung aus [Kle-75] auf Basis von Versuchen aus 
[Röd-74] und nach Gl. (3-5) bzw. MC 2010 [CEB-10] 
3.4.2 Verbundfreie Vorlänge 
Als verbundfreie Vorlänge (v0) wird ein Abschnitt entlang der Bewehrungsachse be-
zeichnet, bei dem der rissnahe Bereich durch innere Risse stark gestört ist. Eine Kraft-
übertragung vom Betonstahl auf den Beton ist ab einer gewissen Beanspruchungsgröße 
in diesem Abschnitt nicht mehr in voller Höhe möglich. Insbesondere die Modelle des 
MC 2010 [CEB-10] und von KRELLER [Kre-90] bilden diesen Effekt ab. Werden orts-
unabhängige Verbundgesetze verwendet, wie in Gl. (3-5), so muss die verbundfreie 
Vorlänge explizit vorgegeben werden. Angaben zur verbundfreien Vorlänge von Bau-
teilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung variieren im Gebrauchslastbereich 
zwischen 1,0 und 3,0 · ds. Eine Übersicht hierzu ist in [Emp-95] zusammengestellt. 
Für die nachfolgenden Untersuchungen wird, wie von ROOS [Roo-94] vorgeschlagen, 
eine Annahme über die von der Schiefwinkligkeit Θ unabhängige Länge des verbund-
freien Bereiches getroffen. In Anlehnung an bisherige Untersuchungen [Emp-95], 
[Man-86] und Versuchsergebnisse aus [Kle-75] wird von einer im Gebrauchslastniveau 
konstanten verbundfreien Vorlänge von v0 = 2,0 · ds ausgegangen. 
3.4.3 Integrale Verbundmodellierung (Tension Stiffening) 
Eine indirekte Berücksichtigung des Verbundverhaltens von Stahlbetonbauteilen kann 
über eine modifizierte Spannungs-Dehnungsbeziehung des Betonstahls nach Heft 525 
DAfStb [DAS-03] erfolgen (Bild 3-8). Dem gerissenen Abschnitt wird in Abhängigkeit 
des Spannungssprungs bei der Erstrissbildung eine geringere Dehnung als im reinen 
Zustand II zugewiesen. Diese Art der Modellierung des Tension Stiffening wird auf-
grund der numerischen Stabilität und universellen Anwendung bevorzugt bei der Ver-
formungsberechnung von Bauteilen unter Biege- und Zugbeanspruchungen verwendet 
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keit besteht darin, die Betonkennlinie auf der Zugseite entsprechend zu modifizieren 
[Qua-80].  
 
Bild 3-8: Modifizierte Spannungs-Dehnungsbeziehung für Betonstahl [DAS-03] 
KOLLEGER [Kol-88] gibt die grundsätzliche Eignung des Tension Stiffening Modells 
über eine modifizierte Stahlkennlinie für schiefwinklige Bewehrung unter einaxialer 
Zugbeanspruchung an und verifiziert dies anhand von Versuchen aus [Röd-74]. In 
[Vec-82], [Pra-91], [Gro-92], [Win-04] werden Ansätze für eine modifizierte Beton-
kennlinie mit Hilfe von Transformationsbeziehungen angegeben. PURAINER [Pur-05] 
schlägt für zweiaxiale Zugbeanspruchungen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung 
eine Erweiterung der Beziehung aus Heft 525 DAfStb [DAS-03] vor. Die Formulierung 
ist allerdings nur anhand von Versuchen verifiziert, bei denen die Beanspruchungen N1 
und N2 nacheinander aufgebracht wurden.  
Eine eigene Versuchsreihe an Dehnkörpern unter Kurzzeitbeanspruchungen hat ausrei-
chend übereinstimmende Ergebnisse zwischen dem Modell aus [DAS-03] (Bild 3-8) 
und den experimentellen Werten ergeben. Die Versuche sind im Anhang C-7 dokumen-
tiert. Im Folgenden wird der Ansatz zur Berücksichtigung des Tension Stiffening nach 
Heft 525 DAfStb [DAS-03] als Basisformulierung verwendet. Für die Übertragung der 
Gesetzmäßigkeiten auf schiefwinklig und orthogonal bewehrte Bauteile unter ein- und 
zweiaxialer Zugbeanspruchung soll eine Erweiterung der mathematischen Beziehungen 
erfolgen. 
3.5 Schubkraftübertragung im Riss 
3.5.1 Rissverzahnung (lokale Rauigkeit) 
Von WALRAVEN [Wal-80] wird eine Formulierung für die Berechnung der Schubspan-
nungen im Riss mit  
τ୰ = −
fୡ,ୡ୷୪
30 + ൣ1,8 ∙ w








εsr2εsr1 εsmy εsy εsmu εsu
εs
βt · (εsr2 – εsr1)
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vorgeschlagen. Dieser Ansatz enthält die wesentlichen Kenngrößen, basiert auf der 
Auswertung von Versuchen und ist in gleicher Form im MC 2010 [CEB-10] enthalten. 
Dabei ist 
τr Schubspannung in der Rissebene, 
fc,cyl  Zylinderdruckfestigkeit nach DIN 1045-1, 
w  Rissbreite, 
v Querverschiebung der Rissufer. 
Für eine Implementierung in ein FE-Programm kann, aufgrund des abschnittweise 
linearen Zusammenhangs zwischen der Rissbreite w und der Querverschiebung v  
(Bild 2-22 (b)) mit (v/w) = const,  
τ୰ = −
fୡ,ୡ୷୪




+ ቆ0,234 ∙ ൬ vv/w൰
ି଴,଻଴଻
− 0,2ቇ ∙ fୡ,ୡ୷୪቉ ∙ v (3-7) 
angeschrieben werden. Der Vorteil von Gl. (3-7) gegenüber Gl. (3-6) besteht in einer 
einfacheren numerischen Umsetzung, da τr nur noch von einer Variablen abhängt, wenn 
ein näherungsweise konstantes Verhältnis v/w vorausgesetzt wird. 
Die mit Gl. (3-6) berechnete Schubspannungs-Querverschiebungsbeziehung ist in  
Bild 3-9 dargestellt. Vergleichend hierzu sind Funktionen für eine konstante Rissbreite 
eingetragen. Es ist zu erkennen, dass mit sinkendem Verhältnis der bezogenen Rissver-
formung v/w die Schubsteifigkeit und die Schubfestigkeit im Riss stark abnehmen. Bei 
v/w = 0,22 reduziert sich der rechnerische Einfluss der lokalen Rissverzahnung gemäß 
Gl. (3-6) für eine Betonfestigkeit fc,cyl = 30 N/mm² zu Null.  
 
Bild 3-9: Schubspannungs-Querverschiebungsbeziehung, fc,cyl = 30 N/mm² nach 
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3.5.2 Dübelwirkung  
Für eine numerische Umsetzung im Rahmen einer FE-Berechnung wird die direkte 
Kopplung des Stabelements an ein Scheiben- oder Schalenelement, welches die Elasti-
zitätseigenschaften des Betons abbildet, gewählt [Kra-10b]. Bei diskreter Rissvorgabe 
und unter Verwendung des ortsunabhängigen Verbundansatzes nach Gl. (3-5) ist eine 
bettungsfreie Vorlänge b0 festzulegen. Da hierzu wenige experimentelle Untersuchun-
gen vorliegen, werden die bettungsfreie und die verbundfreie Vorlänge auf Grundlage 
der Literaturstudie in Abschnitt 2.3.2 mit konstant b0 = v0 = 2,0 · ds gleichgesetzt.  
3.5.3 Aufnehmbare Schubbeanspruchung in der Rissebene 
Im Gegensatz zu Platten, bei denen die Schubkräfte der Rissebene ohne Weiteres von 
der ungerissenen Druckzone aufgenommen werden können (Abschnitt 2.3.2) [Ebn-63], 
ist bei Scheiben die Beanspruchbarkeit der Rissebene hierdurch begrenzt. Ein Schub-
bruch ist, wie mehrfach experimentelle Untersuchungen bestätigten [Vec-82], [Pan-95], 
bereits vor Erreichen der plastischen Stahldehnungen möglich. Die Formulierung eines 
geschlossenen Ansatzes der aufnehmbaren Schubspannungen im Riss ist mit den Be-
stimmungsgleichungen aus Abschnitt 3.5.1 nicht möglich und für schiefwinklige Be-
wehrung in der Literatur nicht angegeben. Daher wird ein eigener Ansatz erarbeitet. 
Die Auswertung der Versuche von WALRAVEN [Wal-80] und MATTOCK [Mat-74] 
ergibt, dass als wesentliche Kenngrößen die Betondruckfestigkeit, der Bewehrungsgrad 
und die Schiefwinkligkeit zu berücksichtigen sind. Eine eigene Formulierung, welche 





∙ C ∙ ටfୡ,ୡ୷୪ (3-8) 
angegeben werden. Hierbei handelt es sich um eine empirische Funktion.  
Dabei ist 
τc,max Aufnehmbare Schubspannung in der Rissebene, 
ρx Bewehrungsgrad der x-Richtung mit ρ୶ = ୅౩,౮୅ౙ  und der Bewehrungsflä-
che As,x sowie dem Betonquerschnitt Ac je laufendem Meter, 
C Beiwert mit C = ൬cosଶ(Θ + 15°) + ଵ஛ ∙ sinଶ(Θ)൰ und λ =
୅౩,౮
୅౩,౯, 
fc,cyl  Zylinderdruckfestigkeit nach DIN 1045-1 in N/mm². 
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Gl. (3-8) gilt für Beanspruchungen infolge einer Hauptzugkraft N1. Bei Beanspruchun-
gen infolge einer Hauptzugkraft N2 sind ρx durch ρy = As,y/Ac und λ durch 1/λ zu erset-
zen. Für Bewehrung senkrecht zum Riss (Θ = 0°) ergibt sich in beiden Fällen C = 0,93.  
Die ungünstige Ausrichtung der Bewehrung bezüglich der Schubbeanspruchung 
(Θ positiv) wird im Beiwert C mittels einer Phasenverschiebung von 15° berücksichtigt. 
Eine ungünstige Beanspruchung der Rissebene liegt bei schiefwinkliger Bewehrung mit 
Normalkraftbeanspruchung senkrecht zum Riss vor, wenn entweder eine einlagige 
Bewehrung vorhanden ist, oder die rissparallelen Kraftkomponenten bei orthogonaler 
Bewehrung durch die Stäbe nicht vollständig ausgeglichen werden können (Bild 3-10).  
 
Bild 3-10: Beanspruchung im Riss τc,xy für Θ positiv, Situation bei schiefwinkliger 
und orthogonaler Bewehrung unter einaxialem Zug 
Eine Gegenüberstellung von Gl. (3-8) mit Versuchsergebnissen von WALRAVEN  
(Bild 2-21 (a)) für Bewehrung senkrecht zum Riss ist in Bild 3-11 angegeben. Hierbei 
sind verschiedene Bewehrungsgrade und Betonfestigkeitsklassen berücksichtigt. Für 
die insgesamt 16 Versuchswerte beträgt die Übereinstimmung τc,max,exp/τc,max,th = 1,07. 
Der Variationskoeffizient liegt bei 14 %. 
 
Bild 3-11: Vergleich der aufnehmbaren Schubspannungen in Abhängigkeit des Be-
wehrungsgrades und der Betondruckfestigkeit zwischen Versuchen aus 
































Eigener Ansatz ρ = 2,22% 
ρ = 0,56% 
x = 1,07
v = 0,14 
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Ein weiterführender Vergleich für einlagige Bewehrung (As,y = 0) – bei konstanter 
Betondruckfestigkeit und variierender Schiefwinkligkeit Θ  – von Versuchswerten aus  
[Wal-80] und [Mat-74] mit den Berechnungswerten nach Gl. (3-8), ist in Bild 3-12 und 
Bild 3-13 dargestellt. Für die Versuche von WALRAVEN ergeben sich ein Verhältnis der 
Versuchs- zu den Berechnungswerten von 1,01 und ein Variationskoeffizient von 9 %. 
Bei den Versuchen von MATTOCK ist ein Verhältnis von 1,01 mit einem Variationsko-
effizienten von 15 % festzustellen. 
 
Bild 3-12: Vergleich der aufnehmbaren Schubspannungen in Abhängigkeit der 
Schiefwinkligkeit bei einlagiger Bewehrung zwischen Versuchen aus  
[Wal-80] und eigenem Ansatz nach Gl. (3-8)  
 
Bild 3-13: Vergleich der aufnehmbaren Schubspannungen in Abhängigkeit der 
Schiefwinkligkeit bei einlagiger Bewehrung zwischen Versuchen aus  
[Mat-74] und eigenem Ansatz nach Gl. (3-8) 
Ein Vergleich der Ergebnisse des Ansatzes nach Gl. (3-8) mit Versuchsergebnissen von  
MATTOCK bei orthogonaler Bewehrung (λ = 1,0) und variierender Schiefwinkligkeit ist 




































Eigener Ansatzx = 1,01
v = 0,15
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nungswerten x = 1,21 und der Variationskoeffizient 19%. Hierbei ergeben sich meist 
konservative rechnerische Werte. 
 
Bild 3-14: Vergleich der aufnehmbaren Schubspannungen in Abhängigkeit der 
Schiefwinkligkeit bei orthogonaler Bewehrung zwischen Versuchen aus 
[Mat-74] und eigenem Ansatz nach Gl. (3-8), λ = 1,0 
3.6 Schlussbemerkung 
Im Wesentlichen können für die vorliegende Aufgabenstellung die vorhandenen Mate-
rialmodelle für Stahlbeton weitgehend übernommen werden. Das Materialmodell für 
Beton wird mit geringer Modifikation, das Materialmodell für Betonstahl wird unver-
ändert verwendet. 
Für die nichtlineare Verbundmodellierung von Stahlbeton erwies sich ein modifizierter 
Ansatz von NOAKOWSKI [Noa-78] als geeignet, welcher im Rahmen von FE-
Berechnungen genutzt werden soll. Das Modell für Tension Stiffening nach Heft 525 
DAfStb [DAS-03] soll für eine Erweiterung bei schiefwinkliger Bewehrung als Aus-
gangsformulierung dienen. 
Für eine Modellierung der Rissverzahnung wird im Rahmen der FE-Berechnungen auf 
den bestehenden Ansatz von WALRAVEN [Wal-80] zurückgegriffen.  
Zur Bestimmung der aufnehmbaren Schubbeanspruchung im Riss ist für Scheiben ein 
eigener Ansatz entwickelt worden. Dieser wurde anhand von Versuchsergebnissen aus 
[Wal-80] und [Mat-74] kalibriert und soll in einem Berechnungsansatz für Rissbreiten 


















Eigener Ansatzx = 1,21
v = 0,19
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4 Rissverhalten von Flächentragwerken bei einaxialer 
Zugbeanspruchung 
4.1 Vorbemerkung 
Im Rahmen dieses Abschnittes werden experimentelle Untersuchungen an Bauteilen 
unter einaxialer Zugbeanspruchung ausgewertet. Diese sollen als Grundlage für weitere 
theoretische Untersuchungsschritte dienen.  
4.2 Rissbildung 
4.2.1 Rissorientierung 
Die Rissorientierung ist ein für die Modellbildung zur Berechnung der Rissbreite we-
sentlicher Parameter. Annahmen über die Rissorientierung beeinflussen bei schiefwink-
liger Bewehrung den rechnerischen Spannungszustand im Beton und im Betonstahl 
[Aoy-83]. Die Orientierung der Rissachsen stellt sich bei Bauteilen mit Bewehrung in 
Beanspruchungsrichtung senkrecht zur Zugbeanspruchung ein. Die Risse verändern 
ihre Ausrichtung in allen Phasen entsprechend Abschnitt 2.2.1 nicht, sofern die Bean-
spruchung richtungstreu bis zum Versagen des Querschnitts gesteigert wird. Bei 
schiefwinklig bewehrten Bauteilen ist zu prüfen, ob Abweichungen der Rissachsen von 
der Normalen der Hauptzugrichtung auftreten und ggf. zu berücksichtigen sind.  
In der Literatur wird für schiefwinklig bewehrte Bauteile übereinstimmend angegeben, 
dass die Richtung der ersten Risse vom vor der Rissbildung herrschenden Spannungs-
zustand bestimmt wird [Len-66], [Pet-64], [Bau-74], [Iva-82]. Der Einfluss der Aniso-
tropie der Bewehrung wird als nicht maßgebend eingestuft [Len-66], [Lar-85]. Bei sehr 
geringer Betondeckung ist durch die Bewehrung eine Schwachstelle im Beton vorgege-
ben, die zu Rissen entlang der Bewehrungsstäbe führen kann [Naw-70], [Vec-82], 
[Len-66]. Dies ist bei Bauteilversuchen mit praxisüblichen Betondeckungen bislang 
nicht beobachtet worden [Ebn-63], [Pet-64], [Iva-82]. 
In der Literatur werden für die Rissorientierung zwischen dem Erstrisszustand und dem 
Traglastzustand bei schiefwinkliger Bewehrung kontroverse Angaben gemacht  
[Ebn-63], [Pet-64], [Bau-74], [Iva-82], [Vec-82], [Aoy-83], [Fra-84], [Kau-98]. Zahl-
reiche Annahmen basieren auf rein theoretischen Ansätzen [Len-66], [Bau-74],  
[Vec-86], [Kau-98] etc. Wenige Untersuchungen beruhen auf der Beobachtung des 
Bauteilverhaltens im Versuch [Ebn-63], [Pet-64], [Aoy-83]. Mit der Vorgehensweise 
entsprechend [Naw-70] und [Iva-82] ist die rechnerische Überprüfung der Rissorientie-
rung anhand messbarer Größen aus Versuchen möglich.  
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Vom Verfasser wird in [Kra-10b] für den Ansatz von NAWY & OHRENSTEIN [Naw-70] 
festgestellt, dass dieser nicht zu zuverlässigen Ergebnissen führt. Im Weiteren wird 
daher die stereometrische Methode von STROEVEN [Str-73] verwendet, die bereits von 
IVÁNYI & LARDI [Iva-82] bei der Bestimmung der Rissorientierung für schiefwinklig 
bewehrte Platten herangezogen wurde. Bei diesem Ansatz wird zunächst eine parallele 
Linienschar mit deutlich geringerem gegenseitigen Abstand als dem Rissabstand über 
das Rissbild gelegt (Bild 4-1 (a)). Anschließend wird die Neigung der Linienschar so-
lange variiert, bis sich ein Minimum der Schnittpunkte zwischen der Linienschar und 
den vorhandenen Rissen ergibt (Bild 4-1 (b)). Der Winkel mit dem Minimum der 
Schnittpunkte ist die gesuchte mittlere Rissorientierung im Versuch. Bei ideal paralle-
len und glatten Rissen ergäbe sich ein Minimum mit n = 0. Dies ist jedoch aufgrund des 
gezackten Rissverlaufes, selbst bei Bauteilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrich-
tung, nicht möglich.  
 
(a) (b) 
Bild 4-1: Bestimmung der Rissorientierung mit der stereometrischen Methode nach 
[Str-73] in Anlehnung an [Iva-82]: (a) Schnittpunkte zwischen Rissen und 
Linienschar, (b) Schnittpunkt-Rissorientierungsbeziehung 
Versuche von IVÁNYI & LARDI 
Die von IVÁNYI & LARDI [Iva-82] mit der stereometrischen Methode ermittelte Riss-
orientierung ihrer eigenen Versuche geben die Autoren für schiefwinklig bewehrte und 
einaxial gespannte Platten (Bild 2-9) mit maximalen Werten im Bereich von α = 5° bis 
15° für das abgeschlossene Rissbild im SLS an.  
Versuche von PETER 
Eine eigene, mit der stereometrischen Methode durchgeführte Analyse der Scheiben-
versuche von PETER [Pet-64], ergibt in [Kra-10b] für die Rissorientierung α-Werte 
zwischen 0° und 10° (Bild 4-2). Die in [Iva-82] genannten Angaben bestätigen im We-
sentlichen diese Untersuchungsergebnisse. Abweichungen in der Größenordnung mit 
bis zu α = 32°, wie sie rechnerisch von BAUMANN für die Versuche von PETER in  
[Bau-72] angegeben werden, sind unter Gebrauchslasten nicht zu erwarten. 
α
Σni
α [ ]-15 -10 -5 0 +10+5
N1
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Bild 4-2: Rissorientierung ermittelt mit der stereometrischen Methode für Versuche 
von PETER [Pet-64] und Angaben nach BAUMANN [Bau-72], aus [Kra-10b] 
Versuche von VECCHIO & COLLINS 
Die Versuche aus [Vec-82] wurden unter reiner Schubbeanspruchung durchgeführt. 
Wird eine Transformation vom reinen Schubspannungszustand in das Hauptachsensys-
tem mit einer Drehung der Koordinatenachsen um 45° vorgenommen, dann ergibt sich 
ein Druck-Zug-Spannungszustand ohne Schubkräfte (Bild 4-3). Die Normalspannungen 
entsprechen im Betrag den Schubspannungen. Damit liegt ein zweiaxialer Beanspru-
chungszustand mit k = σ2/σ1 = –1 vor. Für den Rissbildungsprozess ist die verhältnis-
mäßig geringe Druckkraft vernachlässigbar, so dass bei der Untersuchung der Riss-
orientierung näherungsweise von einaxialer Zugbeanspruchung mit einer Schiefwink-
ligkeit der Bewehrung von Θ = 45° ausgegangen werden kann. 
 
(a) (b) (c) 
Bild 4-3: (a) Mohrscher Spannungskreis, (b) Rissbildung bei reinem Schub, (c) 
Transformation in das Hauptachsensystem 
Der in Bild 4-4 dargestellte Versuchskörper PV 12 wurde durch reinen Schub bis zum 
Versagen beansprucht. Der Versuchskörper war in beiden Richtungen randparallel mit 
λ = 4,0 bewehrt. Erwartungsgemäß stellten sich die Risse bei PV 12 im Gebrauchszu-
stand mit α = 5° nahezu senkrecht zur Hauptzugrichtung ein (Bild 4-4 (a)). Die Bildung 
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Bewehrung beobachtet (Bild 4-4 (b)). Dabei blieben die Rissbreiten der neu gebildeten 
Risse weit unter denen, die im elastischen Zustand des Betonstahls entstanden. Dies 
wird übereinstimmend durch Versuchsbeobachtungen in [Iva-82] bestätigt.  
 
(a) (b) 
Bild 4-4: Rissbild des Versuchs PV 12 aus [Vec-82]: (a) reine Schubbeanspruchung 
in Laststufe 5 und (b) Laststufe 8 
Eine stereometrische Auswertung der Rissbilder von insgesamt 21 Versuchskörpern aus 
[Vec-82] mit einer entsprechend Bild 4-3 durchgeführten Transformation in das Haupt-
achsensystem ergibt für die Rissorientierung, dass in 18 Fällen keine Abweichung zwi-
schen den Rissachsen und der Normalen der Hauptzugrichtung 1 besteht (α = 0°). In 
drei Fällen (PV 12, 19 und 20) wird die Rissorientierung zu α = 5° und in einem Fall 
(PV 18) zu α = 10° bestimmt. Für k = –1 entstehen Risse daher näherungsweise senk-
recht zur Hauptzugrichtung. Dies entspricht den Untersuchungsergebnissen aus [Iva-82] 
und [Kra-10b]. 
4.2.2 Charakteristischer Rissabstand für Θ = 0° 
Entsprechend den Normenwerken [DIN-08], [EC2-11], [CEB-10] wird angenommen, 
dass der maximal mögliche Rissabstand zur bemessungsrelevanten Rissbreite führt 
[Eck-02]. Der maximal mögliche Rissabstand entspricht nach DIN 1045-1 der zweifa-
chen Einleitungslänge. Um die Güte eines Berechnungsverfahrens zu überprüfen oder 
Versuchsergebnisse untereinander zu vergleichen, bietet es sich an auch den  
95 %-Quantilwert (charakteristischer Rissabstand) und die stochastische Verteilungs-
funktion des bezogenen Rissabstandes sr,i/sr,m aus Messungen zu bestimmen.  
Der charakteristische, der Bemessung zugrunde zu legende Rissabstand lässt sich als 
das Vielfache des mittleren Rissabstandes ausdrücken und ist nach [Emp-95] als 
β = sr,k / sr,m definiert. Der β-Wert ist beanspruchungsabhängig und strebt im abge-
schlossenen Rissbild einem Endwert zu (Bild 4-5). Der Mittelwert sr,m des abgeschlos-
senen Rissbildes entspricht dabei in etwa der Einleitungslänge le [Scho-84], [Emp-95]. 
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Bild 4-5: Bezogener charakteristischer Rissabstand in Abhängigkeit der bezogenen 
Beanspruchung bei Zugstäben  
Für das abgeschlossene Rissbild werden für β  bei stabförmigen Stahlbetonbauteilen 
mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung in der Literatur folgende Angaben gemacht: 
? EMPELMANN [Emp-95]  β = 1,58 
? KÖNIG & TUE [Kön-96]  β = 1,39 
? MC 1990 [CEB-90]  β = 1,33 
Untersuchungen von PURAINER [Pur-05] für uni- und bidirektionale Rissbildung bei 
Scheiben mit orthogonaler Bewehrung in Beanspruchungsrichtung (Θ = 0°) haben 
ergeben, dass der mittlere Rissabstand durch den Bewehrungsabstand in Querrichtung 
beeinflusst werden kann. Die Versuche von CALDENTEY ET AL. [Cal-11] haben dies 
bestätigt, allerdings auch gezeigt, dass der charakteristische, der Bemessung zugrunde 
zu legende Rissabstand hiervon nicht beeinflusst wird. 
In Bild 4-6 und Bild 4-7 sind Summenkurven der bezogenen Rissabstände aus den 
Versuchen von [Pet-64] und [Iva-82] für das abgeschlossene Rissbild dargestellt.  
Bild 4-6 enthält die Daten eines Einzelversuches mit einer Stichprobenanzahl von 
n = 51 Werten. Für die in Bild 4-7 dargestellte Summenkurve werden drei Versuche mit 
einer Stichprobenanzahl von n = 176 verwendet. Die 95 %-Quantilwerte von sr,i/sr,m bei 
Bauteilen ohne Richtungsabweichung der Bewehrung ergeben sich zu: 
? Scheiben (Θ = 0°)   β = 1,63 mit s = 0,38 
? Platten (Θ = 0°)   β = 1,60 mit s = 0,37 
Hierin ist s die aus der Stichprobe geschätzte Standardabweichung. Die stochastischen 














σs2 / σsr [-]
β = 1,6
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Bild 4-6: Relative Summenhäufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Scheibenver-
suche aus [Pet-64], Θ = 0°, 1 Versuch mit n = 51 
 
Bild 4-7: Relative Summenhäufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Plattenver-
suche aus [Iva-82], Θ = 0°, 3 Versuche mit n = 176 
Die Angaben in [Emp-95] basieren auf der Auswertung des 95 %-Quantils von Versu-
chen. Wird dieser Wert mit den ermittelten Werten für Scheiben und Platten mit Θ = 0° 
verglichen, so lässt sich eine Übereinstimmung feststellen. Daraus folgt, dass die Er-
gebnisse für Stabtragwerke mit denen flächiger Bauteile vergleichbar sind und im abge-
schlossenen Rissbild näherungsweise β = 1,6 angenommen werden kann. 
4.2.3 Charakteristischer Rissabstand für Θ > 0° 
Der Ansatz der zweifachen Einleitungslänge bei der Erstrissbildung lässt sich auf Bau-
teile mit schiefwinkliger Bewehrung anwenden, da hier der grundsätzliche Mechanis-
mus der Verbundkraftübertragung ebenso vorliegt (Bild 3-7).  
Für die Bestimmung der 95 %-Quantile von sr,i/srm bei schiefwinklig bewehrten Bautei-
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probenanzahl von n = 373 (Bild 4-8) und zwölf Versuche an Platten mit n = 782 zu-
grunde gelegt (Bild 4-9). Damit ergeben sich die 95 %-Quantile des bezogenen Riss-
abstandes zu: 
? Scheiben (Θ > 0°)   β = 1,73 mit s = 0,45 
? Platten (Θ > 0°)   β = 1,74 mit s = 0,45 
Bei schiefwinklig bewehrten Bauteilen tendiert β damit gegenüber Bauteilen mit Be-
wehrung in Beanspruchungsrichtung zu größeren Werten hin. Der Unterschied ist je-
doch mit 6 % bzw. 9 % nicht besonders ausgeprägt. Die aus der Stichprobe gebildete 
Schätzung der Standardabweichung für schiefwinklig bewehrte Versuchskörper liegt 
ebenfalls über dem Niveau der in Beanspruchungsrichtung bewehrten Versuchskörper.  
 
Bild 4-8: Relative Summenhäufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Scheibenver-
suche aus [Pet-64], Θ > 0°, 6 Versuche mit n = 373 
 
Bild 4-9: Relative Summenhäufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Plattenver-
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4.2.4 Verteilungstyp des Rissabstandes 
Für alle in Abschnitt 4.2.2 und 4.2.3 verwendeten Daten wurden Anpassungstests auf 
einem Signifikanzniveau von α = 0,05 durchgeführt. Das Testergebnis zeigt, dass der 
Verteilungstyp des bezogenen Rissabstandes sr,i/sr,m sowohl für Bauteile ohne als auch 
mit Richtungsabweichung der Bewehrung als normalverteilt angenommen werden kann 
(Bild 4-10 bis Bild 4-13). Dabei ist die Verteilungsfunktion von sr,i/sr,m nur für Werte 
≥ 0 definiert, da die bei der Normalverteilung auftretenden negativen Werte physika-
lisch nicht möglich sind. Aufgrund der leichten Rechtsschiefe der Dichtefunktion wur-
den die Stichproben auch auf andere Verteilungstypen (Lognormal, Weibull etc.) hin 
getestet. Es ergab sich jedoch bei der Prüfung auf dem Signifikanzniveau von α = 0,05 
eine signifikante Abweichung, so dass die Hypothesen der jeweiligen Verteilungsfunk-
tion nicht aufrecht erhalten werden konnten. 
 
Bild 4-10: Relative Häufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Scheibenversuche 
von [Pet-64], Θ = 0°, 1 Versuch mit n = 51 
 
Bild 4-11: Relative Häufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Plattenversuche von 
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Bild 4-12: Relative Häufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Scheibenversuche 
von [Pet-64], Θ > 0°, 6 Versuche mit n = 373 
 
Bild 4-13: Relative Häufigkeit des bezogenen Rissabstandes der Plattenversuche von 
[Iva-82], Θ > 0°, 12 Versuche mit n = 782 
4.2.5 Rissbreiten 
Die Gegenüberstellung der mittleren Rissbreiten wm mit den maximalen Rissbreiten 
wmax,m (Mittelwert aus 3 Messlinien) aus [Pet-64] ergibt, dass für den Nullversuch bzw. 
die Versuche mit schiefwinkliger Bewehrung folgende Beziehungen bestehen: 
? Scheiben (Θ = 0°)   ηmax,m = wmax,m / wm = 1,44 
? Scheiben (Θ > 0°)   ηmax,m = wmax,m / wm = 1,74 
Anhand der Dokumentation aus [Pet-64] ist eine weitergehende Analyse der Rissbreiten 
nicht möglich. Es besteht aber die Tendenz, dass die bezogene Rissbreite wmax,m/wm bei 
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Die Gegenüberstellung der mittleren Rissbreiten wm mit den 95 %-Quantilwerten w0,95 
der Rissbreiten aus [Iva-82] ergibt, dass für die Nullversuche bzw. die Versuche mit 
schiefwinkliger Bewehrung folgende Beziehungen bestehen: 
? Platten (Θ = 0°)  η0,95 = w0,95 / wm = 1,66 
? Platten (Θ > 0°)  η0,95 = w0,95 / wm = 1,82 
Für Platten zeigt sich, dass die bezogene Rissbreite η0,95 bei schiefwinkliger Bewehrung 
größer ist als bei Bewehrung in Beanspruchungsrichtung.  
Damit ergibt sich sowohl bei Scheiben als auch bei Platten mit schiefwinkliger Beweh-
rung gegenüber Bewehrung in Beanspruchungsrichtung eine Erhöhung der bezogenen 
Maximal- und Quantilwerte der Rissbreiten (Bild 2-10). Die Unterschiede sind von 
gleicher Größe wie für die Rissabstände ermittelt (Abschnitt 4.2.3). 
4.3 Formänderungsverhalten 
Die rechnerisch anzusetzende Schubsteifigkeit der Rissufer wird in der Literatur kont-
rovers diskutiert [Pet-64], [Bau-74], [Fra-84] und hat Auswirkungen auf die rechneri-
schen Stahlspannungen. In [Bau-74] und [Aoy-79] wird die lokale Rauigkeit (Ab-
schnitt 2.3.2) als die maßgebende Widerstandsgröße bei Scheiben aufgeführt. Zur nen-
nenswerten Aktivierung der lokalen Rauigkeit ist jedoch eine Querverschiebung der 
Rissufer bei klein bleibender Rissbreite erforderlich (Abschnitt 3.5.1) [Wal-80]. Nach-
folgend soll geprüft werden in wie weit Querverschiebungen der Rissufer bei Versu-
chen auftreten und welche Mechanismen hierbei eine bestimmende Rolle spielen. 
Eigene Versuche (Kleinversuche) 
Am Fachgebiet Massivbau des iBMB der TU Braunschweig wurden im Rahmen des 
DFG Forschungsvorhabens EM 203/3-1 insgesamt 15 Versuche an Scheiben mit den 
Abmessungen 70 x 70 cm und orthogonaler Bewehrung unter einaxialer Zugbeanspru-
chung durchgeführt. Primäres Ziel der Versuche war die Untersuchung der Stahlspan-
nungen im Riss. Hierbei wurden die Stabdurchmesser ds,x und ds,y, das Bewehrungsver-
hältnis λ und die Schiefwinkligkeit Θ variiert. Das Prüfprogramm und der Versuchs-
aufbau sind im Anhang B angegeben. Die Versuchskörper wurden mit zwei Sägeschnit-
ten versehen, um an vorgegebener Stelle einen natürlichen Riss zu erzwingen.  
Bei den durchgeführten Versuchen wurden bis zum Erreichen der Streckgrenze des 
Betonstahls keine messbaren Querverschiebungen der Rissufer beobachtet. Dies lässt 
sich anhand digitaler Rissbilder aufzeigen. In Bild 4-14 ist die Aufnahme eines Risses 
dargestellt. Trotz eines ungleichmäßigen Bewehrungsverhältnisses zwischen den beiden 
Bewehrungsrichtungen mit λ = 2,0 und Θ = 45° ist in der Achslinie, welche der Bean-
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ist die Annahme schubstarrer Rissufer für Scheiben mit schiefwinkliger Bewehrung 
unter einaxialer Zugbeanspruchung im Gebrauchszustand zur Bestimmung der Stahl-
spannungen berechtigt. 
 
Bild 4-17: Vergleich zwischen der Messwerterfassung über IWA und den transfor-
mierten mittleren DMS-Messungen nach Gl. (4-1) für den Versuch S 2r 20 
aus [Pet-64], Θ = 20° 
 
Bild 4-18: Vergleich zwischen der Messwerterfassung über IWA und den transfor-
mierten mittleren DMS-Messungen nach Gl. (4-1) für den Versuch S 2r 40 
aus [Pet-64], Θ = 40° 
Versuche von IVÁNYI & LARDI 
Bei Annahme schubstarrer Rissufer aufgrund der hohen Steifigkeit der Druckzone ist 
für Platten eine Erweiterung der Transformationsbeziehung aus Gl. (4-1) möglich und 
auf biegebeanspruchte Bauteile übertragbar. Die mittlere Krümmung in Hauptrichtung 







































κ1m mittlere Krümmung der Hauptrichtung 1, 
ε1cm mittlere Stauchung des Betons auf der Betonoberfläche transformiert auf 
die Hauptrichtung (aus Messungen), 
εxm mittlere Dehnungen des Stahls in x-Richtung (aus Messungen), 
dx statische Nutzhöhe der Bewehrung in x-Richtung. 
Im Folgenden werden die Plattenversuche P1 bis P5 aus [Iva-82] für vergleichende 
Untersuchungen herangezogen. Das Bewehrungsverhältnis war bei allen Versuchen 
konstant mit λ = 5. Die bis auf die Schiefwinkligkeit Θ ansonsten gleiche Ausbildung 
der Versuchskörper erlaubt einen direkten Vergleich. Die Messwerte werden mit der 
Gl. (4-1) transformiert und die Krümmungen für jeden Versuch mit Gl. (4-2) bestimmt. 
Die Ergebnisse der Auswertung sind in Bild 4-19 für den gerissenen Zustand darge-
stellt.  
 
Bild 4-19: Berechnete Momenten-Krümmungsbeziehungen mit Gl. (4-2) für die Ver-
suche P1 bis P5 aus [Iva-82] 
Aufgrund des ungünstigen Bewehrungsverhältnisses mit λ = 5 ist ein starker Abfall der 
Steifigkeiten bei zunehmender Schiefwinkligkeit deutlich erkennbar. Die Plateaus 
kennzeichnen eine Beanspruchung im SLS, bei der 104 Lastwechsel mit einer Ober-
spannung von σs,x ≈ 250 N/mm² ausgeführt wurden. Die angegebenen maximalen 
Krümmungen stellen nicht den Bruchzustand dar. Nachdem die Fließgrenze des Beton-
stahls überschritten war, wurden die in Bild 4-19 dargestellten Versuche abgebrochen 

















P1 (Θ = 0 )
P2 (Θ = 20 )
P3 (Θ = 30 )
P4 (Θ = 45 )
P5 (Θ = 60 )
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4.4 Schlussbemerkung 
Die Rissorientierung im Gebrauchszustand wurde durch Auswertung von Versuchsrei-
hen an Scheiben und Platten [Iva-82], [Pet-64], [Vec-82] mit dem Verfahren nach  
[Str-73] quantifiziert. Es wurde festgestellt, dass die Neigung der Risse α bis zum Er-
reichen der Streckgrenze des Betonstahls bzw. dem Versagen der Rissebene durch 
Schubbeanspruchungen nur unwesentlich von der Normalen der Hauptzugrichtung 
abweicht und mit α = 0° angenommen werden kann. Dies steht in Übereinstimmung zu 
den Vorschlägen aus [Ebn-63], [Pet-64], [Iva-82] und [Aoy-83].  
Auf Basis stochastischer Analysen im abgeschlossenen Rissbild wurde gezeigt, dass die 
bezogenen Rissabstände und Rissbreiten bei schiefwinkliger Bewehrung im Vergleich 
zu Bauteilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung zu etwas größeren Werten hin 
abweichen. Die Annahme eines konstanten β-Wertes für sowohl schiefwinklig bewehr-
te Bauteile als auch für Bauteile ohne Abweichung der Bewehrung von der Beanspru-
chungsrichtung ist im abgeschlossenen Rissbild in guter Näherung möglich. 
Für Scheiben wurde festgestellt, dass die Horizontalverformungen gegenüber Län-
genänderungen vernachlässigbar klein sind. Dies wurde im Rahmen der untersuchten 
Versuchsreihen auf die globale Rauigkeit und die ungerissenen Bereiche als Wider-
standsgrößen zurückgeführt. Die Annahme schubstarrer Rissufer im SLS für Scheiben, 
wie dies von [Pet-64] und [Fra-84] vorgeschlagen wird, konnte anhand von Messwerten 






































































































































































Eigene Versuche (Großversuche) 
Bei der Erstbeanspruchung wurde das Beanspruchungsverhältnis im Rahmen der eige-
nen Versuche stets mit k = N2/N1 = const im Bereich zwischen 0 und 1 festgelegt (An-
hang D-6). Für einen Vergleich des Einflusses von k auf die Rissspannung σ1cr im Bau-
teilversuch wird die in der Eignungsprüfung festgestellte mittlere Spaltzugfestigkeit 
fct,sp herangezogen. Die mittlere Bauteilzugfestigkeit berechnet sich aus der mittleren 
Spaltzugfestigkeit wie folgt: 
? fctm = ks · 0,9 · fct,sp mit ks = 0,7 (Faktor für Schwinden, Abschnitt 3.2.2) 
Der Bauteilversuch ergibt eine Rissspannung σ1cr, welche nach [Emp-95] im Bereich 
des 5 %-Quantils der Betonzugfestigkeit liegt. Um die Rissspannung aus dem Bauteil-
versuch mit der Betonzugfestigkeit fctm vergleichen zu können, muss aus der mittleren 
Betonzugfestigkeit ein 5 %-Quantilwert abgeleitet werden. Nach DIN 1045-1 wird aus 
der mittleren Betonzugfestigkeit der 5 %-Quantilwert mit fct;0,05 = 0,7 · fctm berechnet.  
Die im Bauteilversuch gemessene Erstrissspannung, bezogen auf den 5 %-Quantilwert 
aus der Eignungsprüfung, ist in Bild 5-2 dargestellt. Für die Versuche Z2 und Z4 mit 
k = 0 kann zwischen beiden Werten eine gute Übereinstimmung festgestellt werden. 
Hieraus folgt, dass die Umrechnung von der Spaltzugfestigkeit in eine Erstrissspannung 
des Bauteils mit den getroffenen Annahmen zu übereinstimmenden Ergebnissen führt.  
 
Bild 5-2: Rissspannung in den Versuchen bezogen auf die aus der Eignungsprüfung 
abgeleiteten Betonzugfestigkeiten der Versuche Z1 bis Z6 
Für ein Beanspruchungsverhältnis von k > 0 wurde in den Versuchen stets eine geringe-
re Erstrissspannung gemessen als aus der Eignungsprüfung abgeleitet. Zwischen k = 0 
(Z2 und Z4) und k = 1,0 (Z1) ergibt sich in Bild 5-2 eine Differenz von 25%. Die Werte 
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dass eine Abnahme der Erstrissspannung des Betons bei zweiaxialem Spannungszu-
stand gegenüber einaxialer Beanspruchung im Rahmen der eigenen Versuche beobach-
tet werden kann. Die eigenen Untersuchungen werden durch Ergebnisse aus [Aoy-83] 
und [Lem-11] bestätigt. 
5.3.2 Rissfortschritt 
Eigene Versuche (Großversuche) 
Der Rissfortschritt bei Erstbeanspruchung mit k = const erfolgte bei Z1 bis Z6 analog 
zu der Rissentwicklung bei Stabtragwerken. Damit lag bei der etwa 1,3-fachen Risslast 
das abgeschlossene Rissbild unabhängig von k vor. Bei 0 < k ≤ 0,7 (const) traten im 
Rahmen der durchgeführten Versuche keine Risse senkrecht zur geringer beanspruchten 
Zugrichtung auf.  
Beispielsweise wurde beim Versuch Z4 zunächst mit k ≈ 0 bis auf N1 = 400 kN belas-
tet. Die Risskraft lag bei N1cr = 204 kN. Die Entwicklung der Risse w1 bis zur Laststu-
fe 5 (LS5) ist in Bild 5-3 (a) dargestellt. Eine Entlastung auf N1 = 300 kN und eine 
anschließende Belastung auf N2 = 350 kN führte zu ersten Rissen w2 senkrecht zu N2 
(Bild 5-3 (b) und (c)). Die Rissschnittgröße in der Hauptrichtung 2 ist damit um das 
1,5-fache höher als in der Hauptrichtung 1. Eine Steigerung der Belastung auf 
N2 = 400 kN ergab nur eine unwesentliche Zunahme der Rissbreiten w2. Erst eine Re-
duktion der Beanspruchung N1 auf 50 kN führte zu weitergehender Rissbildung. Die in 
der LS9 gemessene mittlere Rissbreite w2 ist gegenüber der mittleren Rissbreite w1 aus 
LS5 um 27 % kleiner. 
Die in Bild 5-3 dargestellte Rissentwicklung konnte gleichfalls bei den Versuchen Z3 
bis Z5 beobachtet werden. Bei den Versuchen Z2 bis Z6 ist für w2 nach erfolgter Belas-
tungsumkehr – N2 größere und N1 kleinere Hauptzugkraft – eine um 24 bis 32 % ver-
minderte Rissbreite gegenüber den Rissen w1, bei ansonsten gleichen Stahlspannungen, 
festzustellen. Gleichfalls zeigen die neu gebildeten Risse w2 gegenüber Rissen w1 aus 
der Erstbeanspruchung zahlreiche Unterbrechungen auf (Anhang D-7).  
Die Ursache für einen solchen Rissfortschritt ist auf irreversible Verbundverschiebun-
gen bei der Schlupfumkehr und Querdruckspannungen zurückzuführen. Bei einaxialer 
Zugbeanspruchung wird die gerissene Scheibe durch eine von der Schiefwinkligkeit 
abhängige Querdruckkraft D1c parallel zu den Rissen [Lei-25], [Kuy-64], [Bau-72] 
beansprucht (Bild 5-4). Demnach gehört zu jedem einaxialen Beanspruchungszustand 
mit schiefwinkliger Bewehrung ein Druckspannungszustand im Beton, der mit den 
schiefen Zugkräften des Betonstahls im Gleichgewicht steht. Wird der Verbund voll-
ständig vernachlässigt, entspricht in einem Netzfachwerk für λ = 1,0 und Θ = 45° die 
Beanspruchung N1 der Querdruckbeanspruchung D1c des Betons. In den Versuchen 
verblieben, selbst nach vollständiger Entlastung, elastische Stahldehnungen im Bauteil, 
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welche in Hauptrichtung 2 als Vorspannung wirkten. Dies führte in der Hauptzugrich-
tung 2 sowohl für k = 0 als auch für k > 0 zu einer höheren Rissschnittgröße und gerin-





Bild 5-3: Versuch Z4: (a) Rissfortschritt w1 bis zur LS5 für k = 0, (b) Belastungsre-
gime und (c) Rissfortschritt w2 ab der LS6 für variable k bei unterschiedli-
chen Beanspruchungen 
 
Bild 5-4: Gleichgewicht zwischen den Kräften der Bewehrung, der Hauptzugkraft 
N1 und der Druckkraft im Beton für λ = 1,0 und Θ = 45° 
5.3.3 Rissorientierung 
Bauteile unter einaxialer Zugbeanspruchung mit k = 0 entsprechend Bild 5-5 (a) weisen 
im Gebrauchszustand Risse auf, die nahezu senkrecht zur Hauptzugrichtung orientiert 
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Eigene Versuche (Großversuche) 
Der Versuchskörper Z1 wurde einem ebenen, hydrostatischen Beanspruchungszustand 
mit k = 1,0 ausgesetzt. Die Rissbildung von Z1 erfolgte zufällig und weist keine ausge-
prägte Rissorientierung auf. In Bild 5-6 (a) ist zu erkennen, dass die Rissachsen meist in 
einem Winkel zwischen 60° und 120° aufeinander treffen. Spitze Winkel und durchge-
hende Rissachsen sind selten. Beim Versuch Z2 wurden die Beanspruchungen in jeder 
Richtung nacheinander bis zur rechnerischen Streckgrenze aufgebracht. Das Rissbild 
zeigt senkrecht zur jeweiligen Hauptzugrichtung orientierte Risse (Bild 5-6 (b)). Die 
Rissorientierung in beiden Richtungen beeinflusst sich nicht erkennbar.  
 
(a) (b) 
Bild 5-6: Rissbild im Messfeld: (a) Versuch Z1 mit k = 1,0 (Erstbeanspruchung) und 
bei Versuchsende, (b) Versuch Z2 mit k = 0,0 (Erstbeanspruchung) und bei 
Versuchsende 
Bei den Versuchen Z3 und Z6 mit k = 0,5 ist eine ausgeprägte Rissorientierung senk-
recht zu den aufgebrachten Hauptzugkräften festzustellen (Anhang D-7). Beim Versuch 
Z5 mit k = 0,7 sind auf der Vorderseite Risse mit einer Orientierung senkrecht zur grö-
ßeren Hauptzugrichtung aufgetreten. Eine visuelle Prüfung der Rückseite während des 
Versuchs ergab, dass sich zwei parallele Risse in einem Winkel zur Beanspruchung N1 
von ca.  40° gebildet hatten, die Vorderseite jedoch nicht vollständig erreichten. Daraus 
ist abzuleiten, dass für k > 0,7, aufgrund des hohen Variationskoeffizienten der Beton-
zugfestigkeit, eine ausgeprägte Rissorientierung nicht mehr zweifelsfrei feststellbar ist. 
Ein Schließen von vorhandenen und das Entstehen neuer Risse mit abweichender Ori-
entierung konnte bei proportionaler Laststeigerung mit k = const im Rahmen eigener 
Versuche entgegen den Vermutungen aus [Bau-72] oder [Vec-82] nicht beobachtet 
werden. Sobald das abgeschlossene Rissbild in mindestens einer Hauptzugrichtung 
vorliegt, haben weitergehende Variationen von k keinen wesentlichen Einfluss auf die 
Rissorientierung. Risse entstehen im Weiteren vorwiegend in einem orthogonalen Ras-
ter. Im hydrostatischen Beanspruchungszustand mit k = 1,0 entstehen Risse zwar zufäl-
lig und ungerichtet, aber auch diese bleiben bei Variation von k in der Ausrichtung 
stabil (Bild 5-6 (a)), wenn zuvor das abgeschlossene Rissbild erreicht wurde.  
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In Bild 5-7 ist die Rissorientierung getrennt nach den Hauptrichtungen aufgetragen. Für 
Z1 mit k = 1,0 kann zwischen Beanspruchungsrichtung und Rissorientierung mit der 
stereometrischen Methode kein eindeutiger Zusammenhang gewonnen werden. Die 
Rissachsen stellen sich bei den übrigen Versuchen näherungsweise senkrecht zur Zu-
grichtung ein. Das von BAUMANN [Bau-72] vorgeschlagene Verfahren ergibt vor allem 
für k > 0 Abweichungen zwischen theoretisch und experimentell ermittelten α-Werten.  
Für ein Beanspruchungsverhältnis k ≤ 0,7 darf angenommen werden, dass die Rissach-
sen mit α ≈ 0 näherungsweise senkrecht zu den Hauptzugkräften gebildet werden. Dies 
stimmt mit der im Abschnitt 4.2.1 festgestellten Rissorientierung bei einaxialer Zugbe-
anspruchung mit k = 0 für Platten und Scheiben gut überein. 
 
Bild 5-7: Rissorientierung α der Versuche Z2 bis Z6 ermittelt mit der stereometri-
schen Methode und nach BAUMANN [Bau-72] 
Versuche von VECCHIO & COLLINS 
Beim Versuchskörper PV 26 [Vec-82] war die Bewehrung randparallel mit λ = 1,8 
angeordnet. Hierbei wurde zunächst eine zweiaxiale Zugbeanspruchung senkrecht zu 
den Rändern aufgebracht bis 60 % der Streckgrenze des Betonstahls erreicht war. Infol-
ge dieser Beanspruchung entstanden Risse teilweise am Bewehrungsnetz orientiert und 
teilweise ungerichtet (Bild 5-8 (a)). Anschließend wurde entlastet. Im Anschluss wurde 
der Versuch unter monoton steigender Schubbeanspruchung bis zum Versagen fortge-
setzt. In Bild 5-8 (b) ist zu erkennen, dass dabei weitere Risse in einer Richtung unab-
hängig vom bereits vorhandenen Rissbild entstanden. Die in der zweiten Belastungs-
phase entstandenen Risse sind damit der Hauptzugspannung σ1 zuzuordnen, die senk-
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Bild 5-8: Rissbild des Versuchs PV 26 aus [Vec-82]: (a) zweiaxiale Zugbeanspru-
chung in Laststufe 1 und (b) reine Schubbeanspruchung bis Laststufe 10 
Beim Versuch PV 30 wurde zunächst ebenfalls eine zweiaxiale Zugbeanspruchung 
senkrecht zu den Rändern aufgebracht bis 60 % der Streckgrenze des Betonstahls er-
reicht war. Das Bild 5-9 (a) zeigt eine am Bewehrungsnetz ausgerichtete Rissorientie-
rung. Aufgrund des ungleichen Bewehrungsgehaltes in x- und y-Richtung mit λ = 1,8 
sind die Rissabstände unterschiedlich. Im Anschluss an die Entlastung wurden zykli-
sche Schubbeanspruchungen, welche einer wechselnden Drehung des Hauptachsensys-
tems um 90° entsprechen (10 Lastzyklen), durchgeführt. Dies ergab eine Rissorientie-
rung in zwei weiteren Richtungen (Bild 5-9 (b)), welche mit den Rissen aus der Laststu-
fe 1 einen Winkel von 45° einschließt.  
 
(a) (b) 
Bild 5-9: Rissbild des Versuchs PV 30 aus [Vec-82]: (a) zweiaxiale Zugbeanspru-
chung in Laststufe 1 und (b) reine zyklischen Schubbeanspruchung bis 
Laststufe 28 
Die in Bild 5-8 (a) und Bild 5-9 (a) teilweise orthogonalen und normal zur Zugrichtung 
entstandenen Risse sind auf enge Stababstände der geschweißten, glatten Bewehrung 
mit s = 5,0 cm, die sehr geringe Betondeckung von c = 6 mm und die direkte Einleitung 
der Lasten über die Bewehrungsstäbe zurückzuführen. Eine Übertragung der Ergebnis-
5 Rissverhalten von Flächentragwerken bei zweiaxialer Zugbeanspruchung 
68 
se aus [Vec-82] auf übliche Betondeckungen und Stababstände im hydrostatischen 
Beanspruchungszustand ist daher nicht möglich. 
Die stereometrische Auswertung der Rissbilder der beiden Versuchskörper PV 26 und 
PV 30 wurde aus diesem Grund nur für die Laststufen mit reiner Schubbeanspruchung 
durchgeführt (Bild 5-8 (b) und Bild 5-9 (b)). In beiden Fällen ergibt sich mit einer um 
Θ = 45° zur Hauptzugrichtung geneigten Bewehrung keine Abweichung zwischen den 
Rissachsen und der Normalen der Hauptzugrichtung (α = 0°). Die Versuchsergebnisse 
zeigen, dass bei Änderungen der Hauptzugrichtung eine Rissbildung ungeachtet bereits 
vorhandener Risse möglich ist, wenn die Betonzugspannungen entsprechend abgebaut 
werden können.  
5.3.4 Charakteristischer Rissabstand und Verteilungstyp 
Eigene Versuche (Großversuche) 
Die Rissabstände wurden entlang der Rissmesslinien (Anhang D-7) für jede Hauptrich-
tung ermittelt und auf ihren jeweiligen Mittelwert bezogen. Die nachfolgenden Darstel-
lungen der Summenhäufigkeiten enthalten die Daten für die Versuche im abgeschlosse-
nen Rissbild (Bild 5-10). Das 95 %-Quantil der bezogenen Rissabstände ergibt sich bei 
zweiaxialer Zugbeanspruchung zu: 
? β = 1,74 mit s = 0,45 
Im Vergleich zu den Versuchen mit k = 0 aus [Pet-64] und [Iva-82] ergeben sich keine 
nennenswerten Abweichungen (Abschnitt 4.2.3). Damit sind die bei einaxialer Zugbe-
anspruchung und schiefwinkliger Bewehrung festgestellten Zusammenhänge zwischen 
Mittelwerten und Quantilwerten des bezogenen Rissabstandes mit denen unter zwei-
axialer Zugbeanspruchung vergleichbar.  
 
Bild 5-10: Relative Summenhäufigkeit des bezogenen Rissabstandes für Z1 bis Z6,  
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Für die verwendeten Daten der Versuche Z1 bis Z6 ergibt der Anpassungstest bei einer 
Normalverteilung auf einem Signifikanzniveau von α = 0,05 keine signifikante Abwei-
chung. Dagegen sind für andere Verteilungsfunktionen (Lognormal, Weibull etc.) signi-
fikante Abweichungen festzustellen. Der Verteilungstyp der bezogenen Rissabstände 
sr,i/sr,m kann daher für alle untersuchten Scheiben (Bild 5-11) unter zweiaxialer Zugbe-
anspruchung als normalverteilt angenommen werden. Die Verteilungsfunktion von 
sr,i/sr,m ist bei einaxialer Zugbeanspruchung nur für Werte sr,i/sr,m ≥ 0 definiert (siehe 
Abschnitt 4.2.4). 
 
Bild 5-11: Relative Häufigkeit des bezogenen Rissabstandes für Z1 bis Z6,  
6 Versuche mit n = 248 
5.3.5 Rissbreiten 
Eigene Versuche (Großversuche) 
Bei der Berechnung der Rissbreite wird häufig der 95%-Quantilwert der Rissbreite zu 
Grunde gelegt [Eck-02]. Für die Ermittlung von Quantilen aus der Stichprobe ist es 
erforderlich, den Typ der Verteilungsfunktion zu kennen. Für die bezogene Rissbreite 
wurden daher, wie zuvor für den bezogenen Rissabstand, Anpassungstests 
durchgeführt. Der Anpassungstest bei einer angenommenen Normalverteilung ergab auf 
einem Signifikanzniveau von α = 0,05 für die bezogene Rissbreite (Bild 5-12 und  
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Bild 5-12: Relative Summenhäufigkeit der bezogenen Rissbreiten für Z1 bis Z6, 
6 Versuche mit n = 206 
 
Bild 5-13: Relative Häufigkeit der bezogenen Rissbreiten für Z1 bis Z6, 6 Versuche 
mit n = 206 
Das 95 %-Quantil der Rissbreiten wird bei Annahme einer Normalverteilung mit Hilfe 
der t-Verteilung für eine gegebene Anzahl an Freiheitsgraden m aus dem arithmetischen 
Mittelwert x = wm und der empirischen Varianz s2 mit  
w଴,ଽହ = w୫ + t୑;଴,ଽହ ∙ s (5-1) 
bestimmt. Es gilt für die Varianz näherungsweise σ2 ≈ s2. 
Dabei ist 
M = N – 1 Anzahl der Freiheitsgrade, 
N Stichprobenumfang, 
tM;0,95 95 %-Quantil der t-Verteilung, 
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Die Versuche Z4 bis Z6 (Bild 5-2) unterschieden sich nur durch das Beanspruchungs-
verhältnis k = N2/N1. Die restlichen Parameter (ds, Θ) waren konstant. Diese Versuche 
können daher unmittelbar miteinander verglichen werden. Die mittlere Rissbreite liegt 
im Gebrauchslastbereich bei einer Beanspruchung N1 = 300 kN zwischen 
w1 = 0,21 mm und 0,24 mm. Auch für die 95%-Quantile und die maximalen Rissbreiten 
ergeben sich ähnlich große Werte für diese drei Versuche. Es darf daher angenommen 
werden, dass eine zweiaxiale Zugbeanspruchung bei k ≤ 0,7 auf die Rissbreiten w1 
keinen signifikanten Einfluss hat. 
 
Bild 5-14: Rissbreiten der Versuche Z4 bis Z6 mit Θ = 22,5° und λ = 1,0 im Ge-
brauchslastbereich für verschiedene k im abgeschlossenen Rissbild 
In Bild 5-15 sind die Rissbreiten w1 der Versuche Z1 bis Z6 bei einer Stahlspannung in 
x-Richtung auf dem Gebrauchslastniveau von etwa σ1s,x = 300 N/mm² dargestellt.  
 
Bild 5-15: Rissbreiten der Versuche Z1 bis Z6 im Gebrauchslastbereich bei einer 
Stahlspannung von ca. σ1s,x = 300 N/mm² 
Der Versuch Z5 befand sich in der betrachteten Laststufe gerade in der Erstrissbil-























N1 = 300 kNwm
w0,95
wm x


































04522,5Θ [ ] 22,5 22,5
k [-] 0 0,7 0 0,5 1,0
45
0,5
5 Rissverhalten von Flächentragwerken bei zweiaxialer Zugbeanspruchung 
72 
höher als der Maximalwert. Der Versuch Z2 weist gegenüber Z3 kleinere Rissbreiten 
auf. Dies ist auf den geringeren Bewehrungsgrad in x-Richtung von Z3 zurückzuführen, 
bei dem anstatt Bewehrung mit ds,x = 10 mm Stäbe mit ds,x = 8 mm verwendet wurden. 
Für Z1 mit k = 1,0 entsprechen die Rissbreiten im Betrag etwa denen von Z2 mit 
Θ = 45° und k = 0 bei ansonsten gleichen Randbedingungen (ds, λ, fc). Dies ist damit zu 
erklären, dass die maximalen Rissbreiten beim Versuch Z1 stets an Stellen gemessen 
wurden, an denen die Rissachsen mit der Bewehrung einen Winkel von etwa 45° ein-
schlossen. 
Für die Rissbreiten ergeben sich für die Versuche Z1 bis Z6 folgende Quotienten im 
Gebrauchslastbereich bei abgeschlossenem Rissbild: 
? ηmax = wmax / wm  = 2,16 
? wmax / w0,95  = 1,10 
Die stochastische Analyse aller Messwerte der Rissbreiten für die Versuche Z1 bis Z6 
ergibt einen 95 %-Quantilwert bezogen auf die mittlere Rissbreite von: 
? η0,95 = w0,95 / wm  = 1,89 
Das Verhältnis η0,95 des 95 %-Quantils w0,95 zur mittleren Rissbreite wm ist für die 
eigenen Versuche um 9 % höher als bei den Versuchen von PETER [Pet-64] bzw. um 
4 % höher als bei den Versuchen von IVÁNYI & LARDI [Iva-82]. Damit liegt zwischen 
ein- und zweiaxial zugbeanspruchten Bauteilen mit schiefwinkliger Bewehrung für die 
bezogenen Rissbreiten kein signifikanter Unterschied vor. 
5.4 Formänderungsverhalten 
Eigene Versuche (Großversuche) 
Alle Versuche wiesen ein vom Lastpfad abhängiges Formänderungsverhalten und eine 
Interaktion der Kräfte N1 und N2 auf. Dies wird nachfolgend beispielhaft erläutert.  
Bei der Erstbeanspruchung des Versuchskörpers Z1 wurden die Kräfte in beiden Rich-
tungen im Verhältnis k = 1 (const) gesteigert und damit ein ebener, hydrostatischer 
Spannungszustand erzeugt. In Bild 5-16 (a) sind die Verformungen, gemessen mit in-
duktiven Wegaufnehmern (IWA), in Abhängigkeit der jeweiligen Hauptrichtung darge-
stellt. Nachdem das abgeschlossene Rissbild vorlag, wurden die Lasten auf 
N1 = N2 = 50 kN in beiden Richtungen reduziert (Bild 5-16 (b). Bei der anschließenden 
einaxialen Beanspruchung auf N1 = 450 kN bzw. N2 = 450 kN ist eine höhere Steifig-
keit als bei der Beanspruchung mit k = N2/N1 = 1 festzustellen. Die gemessenen mittle-
ren Rissbreiten waren, ebenso wie die Längenänderungen, bei einaxialer Beanspru-
chung gegenüber k = 1 um ca. 26% kleiner. Die höhere Steifigkeit während der einaxia-
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mung. Bei der Entlastung in Hauptrichtung 1 verblieben irreversible Dehnungen in den 
Bewehrungsstäben. Die Größe dieser verbliebenen, auf die Hauptzugrichtung transfor-
mierten Dehnungen entspricht ab der Laststufe 5, bei der die Beanspruchung nur in 
Hauptrichtung 2 gesteigert wurde (Bild 5-19), der Differenz zu den Werten der IWA. 
Durch die irreversiblen Dehnungen entstand bei Z2 ein Eigenspannungszustand, wel-
cher Zugnormalkräfte in den Bewehrungsstäben erzeugte und infolge der schräg gerich-
teten Verbundspannungen zu einem Querdruck im Beton parallel zu den vorhandenen 
Rissen bzw. in Hauptrichtung 2 führte (Bild 5-4). Bei der Beanspruchung in der Haupt-
richtung 2 ist gegenüber der Hauptrichtung 1 deshalb eine höhere Steifigkeit bei der 
Verformungsmessung über die IWA in Bild 5-19 festzustellen.  
 
Bild 5-18: Vergleich der Messwerterfassung über IWA und der transformierten 
Werte der Stahl DMS für Versuch Z2 (Hauptrichtung 1, Θ = 45°,  
Laststufe 1 bis 4) 
 
Bild 5-19: Vergleich der Messwerterfassung über IWA und der transformierten 
Werte der Stahl DMS für Versuch Z2 (Hauptrichtung 2, Θ = 45°,  
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Im Anschluss an die Beanspruchung mit k = const wurden bei den Versuchen Z1 bis Z6 
verschiedene Lastregime angewendet, bei denen das Beanspruchungsverhältnis k vari-
iert wurde (Anhang D-6). Es stellte sich heraus, dass bei der Änderung von k während 
der Be- oder Entlastung in einer Hauptrichtung ein plötzliches Umschlagen der Ver-
formungen möglich ist. Hierbei werden in einer Hauptrichtung die Verformungen 
sprunghaft reduziert, während in der anderen Hauptrichtung die Verformungen gleich-
zeitig plötzlich zunehmen.  
Beim Versuch Z2 wurde im Anschluss an die nacheinander aufgebrachte einaxiale 
Beanspruchung (Laststufen 1 bis 9) in der Laststufe 10 die Hauptrichtung 2 zunächst 
auf N2 = 300 kN  entlastet und in der Hauptrichtung 1 mit einer Kraft von N1 = 150 kN 
belastet (Bild 5-20). 
 
Bild 5-20: Belastungsdiagramm für N1 und N2 Versuch Z2 
In Hauptrichtung 2 blieben die Verformungen Δl2 unverändert (Bild 5-22). Die Verfor-
mungen Δl1 waren kaum messbar, der Anstieg der Kraft erfolgte nahezu ohne Wegzu-
nahme (Bild 5-21). Eine Laststeigerung auf N1 = N2 = 300 kN (Laststufe 11) führte zu 
einem sehr geringen Anstieg der Verformungen Δl1, jedoch gleichzeitig zu einer deutli-
chen Verformungsreduktion Δl2. Im Weiteren wurde die Kraft in Hauptrichtung 2 auf 
N2 = 150 kN reduziert (Laststufe 12) und N1 = 300 kN gehalten. Hierbei erfolgte ein 
Umschlagen der Verformungen von der Hauptrichtung 2 zur nun höher beanspruchten 
Hauptrichtung 1. Dieses Umschlagen war mit einer plötzlichen Zunahme von Δl1 auf 
das Niveau des einaxialen Verformungsastes aus den vorhergehenden Laststufen 1 bis 4 
verbunden (Bild 5-21). In der Hauptrichtung 2 wurden die Verformungen Δl2 auf eine 
Größenordnung wie zuvor in Hauptrichtung 1 reduziert (Bild 5-22). Eine in den Last-
stufen 14 und 15 mit dem Verhältnis k = N2/N1 = 1,0 fortgeführte Belastung ergab in 
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chen. Die Verformungen Δl2 waren dagegen sehr viel kleiner. Die beschriebenen Be-
obachtungen der Formänderungen wirkten sich analog auf die Rissbreiten aus. 
 
Bild 5-21: Last-Verformungsbeziehung IWA, Versuch Z2 (Hauptrichtung 1, Θ = 45°) 
 
Bild 5-22: Last-Verformungsbeziehung IWA, Versuch Z2 (Hauptrichtung 2, Θ = 45°) 
Die Messung der Diagonalverformungen erfolgte für alle Großversuche über IWA auf 
der Rückseite (Abschnitt 0). Ziel der Messung war es, die Querverschiebungen der 
Rissufer zu bestimmen. Die Messergebnisse waren jedoch unbrauchbar, da diese teil-
weise Biegeverformungen der Scheibenebene enthielten. Es konnte allerdings anhand 
der Rissaufnahmen mit der digitalen Kamera gezeigt werden, dass die Schubsteifigkeit 
des gerissenen Betons unter Gebrauchslasten im elastischen Bereich des Betons liegen 
muss, da die Risse – ähnlich wie schon bei den Kleinversuchen festgestellt  
(Bild 4-15) – zahlreiche Kontaktstellen aufwiesen (Bild 5-23 (a)). Darüber hinaus sind 
bei den Rissaufnahmen viele Verzweigungen und abschnittweise ungerissene Bereiche 
zu erkennen gewesen (Bild 5-23 (b)). Dies wird durch Versuchsbeobachtungen bei 
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Das Formänderungsverhalten unter zweiaxialer Zugbeanspruchung weist eine Last-
pfadabhängigkeit auf. Es besteht eine Interaktion zwischen den beiden Hauptzugkräften 
N1 und N2, so dass rechnerisch eine Abhängigkeit von k berücksichtigt werden muss. 
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6 Numerische Untersuchungen mit der FEM an Scheiben 
6.1 Vorbemerkung 
In diesem Abschnitt sollen zunächst das verwendete numerische Modell und die Be-
rücksichtigung der Materialansätze aus Abschnitt 3 erläutert werden. Anhand der vor-
liegenden experimentellen Untersuchungen sollen eine Validierung des numerischen 
Modells erfolgen und auf dieser Grundlage weitergehende Parameterstudien durchge-
führt werden. Ziel ist eine Quantifizierung einzelner Einflussgrößen auf die Stahlspan-
nungen, Rissbreiten und Formänderungen bei schiefwinkliger Bewehrung. Auf Basis 
dieser Ergebnisse, ist eine Bewertung der Einflussgrößen für die Entwicklung eines 
Rissbreiten- und Formänderungsansatzes vorzunehmen. 
6.2 Numerisches Modell 
6.2.1 Netzgenerierung 
Die FE-Untersuchungen wurden mit dem Programmsystem SOFiSTiK (Version 25) 
durchgeführt. Hierzu wurden 2D-Scheibenmodelle generiert, die auf einer Layertechnik 
basieren und je Bewehrungsrichtung ein eigenes Netz mit der halben Bauteildicke auf-
weisen (Bild 6-1). Mittels starrer Kopplungen an diskreten Punkten wurden beide Netze 
zusammengefügt. Diese Verknüpfungspunkte befanden sich an Stellen, an denen die 
Elementknoten beider Layer senkrecht zur Ebene genau übereinander lagen. Dies war je 
nach Netz an jedem zweiten bis fünften Knoten gegeben und führte zu einer beträchtli-
chen Reduktion der erforderlichen Rechenzeit gegenüber einem gemeinsamen Netz für 
beide Bewehrungsrichtungen bzw. ermöglichte solche Berechnungen erst.  
 
Bild 6-1: Netzgenerierung mittels Layertechnik für die jeweilige Bewehrungsrich-
tung bei orthogonaler Bewehrungsanordnung  
starre KopplungNetz x-Richtung Netz y-Richtung
Θ
Θ
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6.2.2 Rissmodellierung 
Die Modellierung von Rissen kann bei der FEM auf zwei Arten erfolgen. Bei der ersten 
Methode werden durch das Lösen von Knotenbindungen Risse diskret vorgegeben. 
Dabei werden an den zu lösenden Stellen Doppelknoten mit einer Anfangsrissbreite von 
Δw = 0 eingefügt (Bild 6-2). Dies wird als diskrete Rissmodellierung bezeichnet. Es 
sind der Rissabstand, die Rissorientierung und ein Verbundansatz zu definieren. Die 
Rissbreite kann damit explizit als Differenzverschiebung der beiden Rissufer bestimmt 
werden. Diese Methode eignet sich besonders für lokale Untersuchungen, wie z. B. die 
Analyse von Rissuferverformungen, Stahlspannungsverläufen und Verbundkräften.  
 
Bild 6-2: Modellierung der Risse mittels diskreter Abbildung 
Bei der zweiten Methode wird nach Erreichen einer Rissdehnung εcr die Steifigkeit des 
betreffenden Elements entsprechend einem vorzugebenden Materialmodell reduziert. 
Dies wird als verschmierte Rissbildung bezeichnet, da Risse nicht lokal vorgegeben, 
sondern integral über die Elementlänge berücksichtigt werden. Zur Erfassung der Mit-
wirkung des Betons zwischen den Rissen ist eine entsprechende Modifikation der Mate-
rialarbeitslinie für den Beton oder den Betonstahl (z. B. nach Bild 3-8) erforderlich. 
Diese Methode ist aufgrund des geringeren Modellierungsaufwandes vor allem für 
Verformungsberechnungen auf Bauteilebene geeignet. Rissbreiten werden nicht expli-
zit, sondern über eine Nachlaufrechnung, anhand der ermittelten Dehnungen, entspre-
chend einem vorgegebenen Ansatz, z. B. nach DIN 1045-1 [DIN-08], bestimmt. 
Bei der vorliegenden Aufgabenstellung wurde auf die Methode der diskreten Risse 
zurückgegriffen. Dies erfolgte aufgrund der zu untersuchenden lokalen Parameter wie 
Stahlspannungen im Riss, Rissbreiten und Rissabstände.  
6.2.3 Verbund- und Bewehrungsmodellierung 
Zur Erfassung der Verbundwirkung wurden an jedem Knoten der jeweiligen Beweh-
rungsrichtung nichtlineare Verbundfedern zwischen den Stab- (Bewehrung) und Schei-
benelementen (Beton) angeordnet (Bild 6-3). Die Federn hatten einen Wirkungsbereich, 
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direkte Kopplung an die Scheibenelemente. Im Bereich von Rissen wurden auf einer 
Länge von b0 = v0 = 2,0 · ds die seitliche Bettung und der Verbund gelöst (siehe Ab-
schnitt 3).  
 
Bild 6-3: Modellierung des Verbundes und der seitlichen Bettung 
6.3 Vergleich der DGL des verschieblichen Verbundes mit dem 
numerischen Modell  
Zur Überprüfung der mathematischen Umsetzung der Materialansätze im numerischen 
Modell wurden zunächst Berechnungen ohne Richtungsabweichung der Bewehrung mit 
Θ = 0° durchgeführt. Die Ergebnisse der Stahlspannungen und Rissbreiten des numeri-
schen Modells wurden den Ergebnissen der Differentialgleichung (DGL) des verschieb-
lichen Verbundes nach EMPELMANN [Emp-95] gegenübergestellt. Beide Modelle basie-
ren auf der gleichen mathematischen Annahme für den Verbund [Noa-78] und können 
daher unmittelbar miteinander verglichen werden. Die Netzgenerierung beim FE-
Modell erfolgte mit einem Layer. Es wurden vier Rissabstände untersucht und die Pa-
rameter wie folgt festgelegt: 
? ds  = 12 mm 
? s  = 10 cm 
? effρ  = 0,0113 
? fc  = 30 N/mm² 
? gute Verbundbedingungen 
Die Berechnungsergebnisse sind in Bild 6-4 für einen Rissabstand von sr = 15 cm ver-
gleichend gegenübergestellt. Die Unterschiede zwischen der DGL und der  
FE-Berechnung sind gering. Die Abweichungen von maximal 7 % zwischen den Rissen 
resultieren u. a. aus der unterschiedlichen Modellierung des Verbundes. Während im 
Rahmen der FE-Berechnung der Verbund diskret über einzelne nichtlineare Federn 
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Bild 6-4: Vergleich der rechnerischen Stahlspannungen zwischen Ergebnissen der 
DGL nach [Emp-95] und der FEM 
In Bild 6-5 ist ein Vergleich der Rissbreiten für verschiedene Rissabstände aufgeführt. 
Die Abweichungen werden mit zunehmendem Rissabstand größer, sind jedoch relativ 
gesehen mit maximal 5 % Unterschied gering.  
 
Bild 6-5: Vergleich der rechnerischen Rissbreite zwischen Ergebnissen der DGL 
nach [Emp-95] und der FEM für unterschiedliche Rissabstände 
Insgesamt kann bestätigt werden, dass mit dem numerischen Modell die Simulation des 
Verbundes und der Stahlspannungen bei diskreter Rissmodellierung in Stahlbetonbau-
teilen mit Bewehrung in Beanspruchungsrichtung möglich ist und es sich für aufbauen-
de Untersuchungen mit schiefwinkliger Bewehrung eignet. 
6.4 Verifizierung an Versuchen 
Versuche von WALRAVEN 
Um die mathematische Umsetzbarkeit der in Gl. (3-7) getroffenen Annahmen bezüglich 
der lokalen Rauigkeit zu überprüfen, wurde ein numerisches Modell der Versuche von 
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Bild 6-11: Nachrechnung Versuch E2, x = 0 cm, Θ = 0°, ds,y = 16 mm 
In Bild 6-12 und Bild 6-13 sind die Ergebnisse für E10 mit Θ = 22,5° dargestellt. Die 
Stahlspannungen der x-Richtung werden ab einer Last von etwa 70 kN mit einer Ab-
weichung von 8 % etwas kleiner bestimmt als im Versuch ermittelt. Für die y-Richtung 
ergeben sich bis N1 = 150 kN übereinstimmende Ergebnisse zu den Versuchswerten. 
Bei höherer Beanspruchung werden die Stahlspannungen etwas unterschätzt. Die 
Spaltrissbildung hat in diesem Fall ebenfalls keinen wesentlichen Einfluss auf das Be-
rechnungsergebnis.  
Die Nachrechnungen der Versuche (E1 bis E15) mit dem FE-Modell sind im An-
hang B-7 angegeben. Insgesamt zeigen die Ergebnisse, dass mit dem numerischen Mo-
dell die Erfassung der Stahlspannungen im Riss auch unter Berücksichtigung von even-
tuell auftretenden Spaltrissen wirklichkeitsnah möglich ist.  
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In Bild 6-15 und Bild 6-16 sind die Ergebnisse der Nachrechnung des Nullversuchs 
S 2r 0 mit Θ = 0° für die Stahlspannungen und Rissbreiten dargestellt. Die Werte der 
Nachrechnung und die des Versuchs aus Bild 6-15 müssten genau übereinstimmen. Da 
für die Spannungsermittlung jeweils die maximalen Dehnungen aus den Messungen 
verwendet wurden, ist davon auszugehen, dass die Messpunkte der DMS nicht direkt 
im Riss lagen. 
 
Bild 6-15: Nachrechnung der Stahlspannungen σ1s,x, Versuch S 2r 0 [Pet-64], Θ = 0°  
Bei der Nachrechnung der mittleren Rissbreite (Bild 6-16) werden mit dem mittleren 
Rissabstand von sr = 120 mm und dem Verbundgesetz nach Gl. (3-5) weitgehend über-
einstimmende Ergebnisse erzielt. 
 
Bild 6-16: Nachrechnung der mittleren Rissbreite w1, Versuch S 2r 0 [Pet-64], Θ = 0° 
In Bild 6-17 sind die Ergebnisse der Nachrechnung für die Stahlspannungen in  
x-Richtung von S 2r 30 mit einer Schiefwinkligkeit von Θ = 30° dargestellt. Rechne-
risch wurden die beiden Grenzfälle der schubweichen (SW mit G = 0) und der schub-
starren (SS mit G = ∞) Rissufer berücksichtigt. Darüber hinaus sind die Ergebnisse für 
konstante Verhältnisse von Rissbreite zu Querverschiebung (v/w) nach Gl. (3-7) darge-
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eine Rissverzahnung rechnerisch aktiviert wird, sowie einen oberen Grenzwert von 
v/w = 0,35, der für den Versuch in der Rissbildungsphase in [Pet-64] angegeben wird. 
Die Schubsteifigkeit der Rissufer wirkt sich kaum auf die rechnerischen Stahlspannun-
gen in x-Richtung aus.  
 
Bild 6-17: Nachrechnung Stahlspannung σ1s,x, Versuch S 2r 30 [Pet-64], Θ = 30° 
Bild 6-18 zeigt, dass die Schubsteifigkeit die Stahlspannungen der y-Richtung gegen-
über der x-Richtung rechnerisch beeinflusst. Zunächst ist festzustellen, dass im Bereich 
der Gebrauchslast in Höhe von N1 = 250 kN die Berechnung mit schubstarren Rissufern 
die Messwerte besser annähert, als die Berechnung mit schubweichen Rissufern. Bei 
den Berechnungen mit Berücksichtigung der Rissverzahnung nach Gl. (3-7) ergeben 
sich im SLS mit v/w = 0,35 bessere Übereinstimmungen mit den Versuchswerten als 
mit v/w = 0,25. Da in den Versuchen von PETER [Pet-64] bei Beanspruchungen 
N1 > 200 kN keine Querverschiebungen der Rissufer in dieser Größenordnung auftra-
ten, ist aus den Berechnungsergebnissen abzuleiten, dass der Anteil der lokalen Riss-
verzahnung nach Gl. (3-7) nicht ausreicht, um den erforderlichen Schubwiderstand in 
der Rissebene zu bilden.  
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Wie bereits in Abschnitt 4.3 erläutert, ist der Schubwiderstand im Wesentlichen auf die 
globale Rauigkeit zurückzuführen. Dies wird mit den vorliegenden Berechnungen be-
stätigt. Im Bereich hoher Stahlspannungen in y-Richtung nähert die Berechnung mit 
schubweichen Rissufern die Versuchsergebnisse besser an als die Berechnung mit 
schubstarren Rissufern, da auch die globale Rauigkeit bei größer werdenden Rissbreiten 
durch zunehmende Gefügelockerung in den Rissflanken abfällt.  
Die mittlere Rissbreite von S 2r 30 wird mit dem numerischen Modell bei Annahme 
schubstarrer Rissufer im Gebrauchslastbereich ausreichend genau erfasst (Bild 6-19). 
Bei Ansatz ohne Schubsteifigkeit oder unter Ansatz der lokalen Rissverzahnung nach 
Gl. (3-7) wird die Rissbreite im Gebrauchslastbereich rechnerisch etwas überschätzt. 
 
Bild 6-19: Nachrechnung mittlere Rissbreite w1, Versuch S 2r 30 [Pet-64], Θ = 30° 
Im Anhang E-1 sind weitere Nachrechnungen der Versuche aus [Pet-64] dokumentiert. 
Bei allen Nachrechnungen ist festzustellen, dass im Lastniveau des Gebrauchszustandes 
die Stahlspannungen und Rissbreiten mit dem Ansatz schubstarrer Rissufer die Ver-
suchsergebnisse besser wiedergegeben werden als ohne Schubsteifigkeit oder unter 
Ansatz der lokalen Rissverzahnung nach Gl. (3-7).  
Eigene Versuche (Großversuche) 
Die Nachrechnung der Großversuche dient der Validierung des bidirektional gerissenen 
FE-Modells. Das verwendete numerische Modell ist in Bild 6-20 dargestellt. Aus Grün-
den des Modellierungs- und Berechnungsaufwandes wurden je Richtung drei Risse 
vorgegeben und die Auswertung der Stahlspannungen und Rissbreiten im jeweils mitt-
leren Riss vorgenommen. Der Rissabstand wurde wie bei der Nachrechnung der Versu-
che von PETER [Pet-64] als Mittelwert des abgeschlossenen Rissbildes bestimmt und im 
numerischen Modell berücksichtigt. Diese Modellierungstechnik erforderte bis zu 
32.000 Scheibenelemente, zuzüglich Kopplungen, Stab-, Kontakt- und Verbundelemen-
te. Die Rissufer wurden mit Kontaktelementen versehen, um ein Überschneiden der 
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Verformungen zur Hauptrichtung 1 ab einer Beanspruchung von N1 = 300 kN (Ab-
schnitt 5.4). Dabei nahmen die Rissbreiten w1 mit wachsender Beanspruchung zu, wäh-
rend Rissbreiten w2 sogar abnahmen. Die FE-Berechnung ergibt dagegen aufgrund der 
absoluten Symmetrie von Beanspruchung und Bewehrungsquerschnitten in beiden 
Richtungen die gleiche Rissbreite.  
 
Bild 6-22: Nachrechnung der mittleren Rissbreite w1 und w2, Versuch Z2, Θ = 45°, 
hydrostatische Beanspruchung mit k = 1,0 
Sensitivitätsanalysen mit dem numerischen Modell haben ergeben, dass bereits geringe 
Abweichungen zwischen N1 und N2 in Höhe von 10 % zum Umschlagen der Verfor-
mungen mit einer Differenz der Rissbreiten von 120 % führen. Die Summe der Riss-
breiten aus beiden Richtungen ist in diesem Fall jedoch konstant. In Bild 6-23 ist daher 
die Summe der mittleren Rissbreiten w1 und w2 aus dem Versuch und der Berechnung 
angegeben, wobei eine Übereinstimmung erzielt wird.  
 
Bild 6-23: Summe der mittleren Rissbreiten w1 und w2 aus Nachrechnung und Ver-
such Z2, Θ = 45°, hydrostatische Beanspruchung mit k = 1,0 
In Bild 6-24 sind die Ergebnisse der Nachrechnung des Versuchs Z3 mit N2/N1 = 0,5 
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stimmende Ergebnisse. Im Rahmen der rechnerischen Simulation war selbst bei Ver-
nachlässigung der Zugfestigkeit für N2/N1 = 0,5 kein Öffnen der Risse senkrecht zu N2 
festzustellen. Ergebnisse einer Vergleichsberechnung mit N2/N1 = 0 zeigen, dass die 
Unterschiede zu N2/N1 = 0,5 gering sind.  
 
Bild 6-24: Nachrechnung der mittleren Rissbreite w1, Versuch Z3, Θ = 45° 
Die Nachrechnungen der eigenen Versuche zeigen, dass die Rissbreiten ausreichend 
genau erfasst werden und sich das FE-Modell für weitergehende Parameterstudien bei 
uni- und bidirektional gerissenen Scheiben eignet. 
6.5 Parameteruntersuchungen 
6.5.1 Unidirektionale Rissbildung 
Für Berechnungen an Scheiben mit unidirektionaler Rissbildung wurden die folgenden 
Parameter gewählt: 
? Θ = 0° bis 40° 
? λ  = 1,0 
? ds,x  = ds,y = 12 mm 
? fc  = 30 N/mm² 
? G  = ∞ (schubstarre Rissufer) 
? srm  = 15 cm 
? gute Verbundbedingungen 
In Bild 6-25 sind die Ergebnisse von Berechnungen, die mit dem FE-Modell durchge-
führt wurden, dargestellt. Der große Einfluss der Schiefwinkligkeit der Bewehrung auf 
die berechnete Rissbreite ist deutlich zu erkennen. So ergibt sich bei gleichem Span-
nungsniveau von σ1s,x = 300 N/mm² für eine Schiefwinkligkeit von 40° eine um den 
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Bild 6-25: Stahlspannung-Rissbreitenbeziehung bei unterschiedlicher Schiefwinklig-
keit der Bewehrung Θ 
Der Einfluss des Rissabstandes auf die Rissbreite ist beispielhaft für eine Schiefwink-
ligkeit von Θ = 30° in Bild 6-26 aufgeführt. Bei konstanter Stahlspannung σ1s,x nimmt 
die Rissbreite mit wachsendem Rissabstand zu. Für σ1s,x = 300 N/mm² ergibt eine Er-
höhung des Rissabstandes sr von 10 cm auf 15 cm eine Rissbreitenzunahme um etwa 
50 %. Eine weitere Erhöhung des Rissabstandes auf 20 cm vergrößert die Rissbreite nur 
noch unterproportional. Zwischen Rissabständen von 20 cm und 25 cm ist kein Einfluss 
auf die Rissbreite mehr erkennbar, da die über den Verbund eingetragenen Kräfte voll-
ständig in den Beton eingeleitet werden und sich damit die Einleitungslängen nicht 
übergreifen.  
 
Bild 6-26: Stahlspannung-Rissbreitenbeziehung für Θ = 30° bei unterschiedlichen 
Rissabständen 
Untersuchungen der Zustände Erstrissbildung und abgeschlossenes Rissbild aus  
[Hor-11] zeigen, dass die Stahlspannungen der x-Richtung im Rissquerschnitt hiervon 
unabhängig sind (Bild 6-27). Lediglich die Stahlspannungen der y-Richtung weisen 
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Bild 6-27: Stahlspannungen σ1s,x im Riss bei Erstrissbildung und im abgeschlossenen 
Rissbild, Θ = 30° 
Die Auswirkungen der Biegesteifigkeit der Bewehrungsstäbe wurden ebenfalls anhand 
von Grenzzuständen untersucht. Dabei sind in den Berechnungen die Stabelemente 
durch Fachwerkelemente ersetzt und damit die Biegesteifigkeit vollständig eliminiert 
worden. Die Rissbreite ist für das untersuchte Beispiel mit Fachwerkelementen um 3 % 
größer als mit Stabelementen (Bild 6-28). Die Stahlspannungen sind mit Fachwerk-
elementen gegenüber Stabelementen in der x-Richtung ebenfalls um bis zu 3 % größer. 
In y-Richtung ist der Unterschied geringer als 1 %. Im Ergebnis hat die Biegesteifigkeit 
der Bewehrung einen vernachlässigbaren Effekt auf die Normalspannungen und die 
Rissbreiten. 
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6.5.2 Bidirektionale Rissbildung 
Die Berechnungen umfassen verschiedene Schiefwinkligkeiten von Θ = 0° bis 45°  
[Dri-10], [Hor-11]. Den nachfolgend beschriebenen Berechnungen lagen folgende 
Parameter zugrunde: 
? Θ = 30° 
? λ  = 1,0 
? ds,x  = ds,y = 12 mm 
? fc  = 30 N/mm² 
? G  = ∞ (schubstarre Rissufer) 
? srm  = 25 cm 
? gute Verbundbedingungen 
Bild 6-29 zeigt den Einfluss von N2 auf die Rissbreite w1 senkrecht zur Beanspru-
chungsrichtung von N1. Demzufolge ist die Rissbreite w1 umso größer, je kleiner das 
Beanspruchungsverhältnis k = N2/N1 ist. Für eine Zugbeanspruchung von beispielswei-
se N1 = 300 kN ergibt sich bei k = 0 eine Rissbreite von w1 = 0,45 mm. Wenn k = 1,0 
ist, beträgt die Rissbreite w1 = 0,36 mm und ist damit um 25 % kleiner. Weiterhin ist 
festzustellen, dass k keinen proportionalen Einfluss auf die Rissbreite hat.  
 
Bild 6-29: Rissbreite w1 in Abhängigkeit von k, Θ = 30° 
In Bild 6-30 ist die Rissbreite w2 in Abhängigkeit der Belastung N1 für verschiedene 
Beanspruchungsverhältnisse k dargestellt. Beim Vergleich mit der Rissbreite w1 in  
Bild 6-29 zeigt sich für w2 eine deutlich höhere Sensitivität bezüglich k. Für k = 0,25 ist 
festzustellen, dass sich die Risse w2 zu Belastungsbeginn zwar geringfügig öffnen, 
jedoch bei einer Beanspruchung von N1 = 300 kN bzw. N2 = 75 kN wieder schließen. 
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Bild 6-32 zeigt, dass die Stahlspannungen σ1s,x in Abhängigkeit der Belastung für alle k 
im Riss w1 nahezu identisch sind. Die Stahlspannungen σ1s,y hingegen nehmen mit 
steigendem Verhältnis k stetig zu (Bild 6-33). Die trotz zunehmendem Anteil der Bean-
spruchung N2 nahezu konstante Stahlspannung der Bewehrung in x-Richtung, wider-
spricht den bisher bekannten theoretischen Formulierungen, bei denen von einer Super-
position der Stahlspannungen aus beiden Hauptzugrichtungen [Lei-25], [Flü-30],  
[Ebn-63], [Pet-64], [Kuy-64], [Bau-72] ausgegangen wird.  
 
Bild 6-32: Stahlspannung σ1s,x im Riss w1 in Abhängigkeit von k, Θ = 30° 
 
Bild 6-33: Stahlspannung σ1s,y im Riss w1 in Abhängigkeit von k, Θ = 30° 
Bild 6-34 zeigt, dass die Stabnormalkräfte in beiden Bewehrungsrichtungen für k = 0 
über die Länge von w1 im Mittel annähernd konstant verteilt sind. Die Stabnormalkräfte 
werden über den Verbund abgebaut und in den Beton eingeleitet. Für k = 1 sind die in 
Bild 6-35 (oben) dargestellten Stabnormalkräfte der x-Richtung entweder etwas größer 
oder etwas kleiner. Die Stäbe, deren Normalkraft sich erhöht, kreuzen in unmittelbarer 
Rissnähe einen Riss w2. Im Mittel ergibt sich für die Stabnormalkräfte der x-Richtung 
in w1 bei k = 1,0 (Bild 6-35 (oben)) nur eine Erhöhung um ca. 2 % gegenüber k = 0 
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Zusammenfassend ist festzustellen, dass die Verbundwirkung ein wesentlicher Grund 
für eine nahezu gleichbleibende Beanspruchung der x-Bewehrung im Riss w1 bei allen 
Beanspruchungsverhältnissen k zwischen 0 und 1,0 ist. In der y-Richtung ist im Riss w1 
bis k = 0,5 eine Zunahme der Beanspruchungen festzustellen. Die Erhöhung der Bean-
spruchungen in der Bewehrung der y-Richtung im Riss w1 ergibt für k = 1,0 aufgrund 
der günstig wirkenden Druckkraft D2c infolge N2 jedoch keine größeren Rissbreiten als 
für k = 0. 
6.5.3 Einflussgrößen auf Stahlspannungen und Rissbreiten 
Auf Basis der numerischen Untersuchungen mit insgesamt über 160 durchgeführten 
FE-Berechnungen an uni- und bidirektional gerissenen Scheibenmodellen können ver-
schiedene Einflussparameter quantifiziert werden.  
Aus den Ergebnissen lässt sich ableiten, dass die Schiefwinkligkeit sowohl auf die 
berechneten Stahlspannungen als auch auf die Rissbreiten einen wesentlichen Einfluss 
ausübt. 
Ausgehend vom hydrostatischen Spannungszustand mit k = 1,0 schon geringe Unter-
schiede von N1 und N2 zu einem plötzlichen Anstieg der Rissbreiten in der höher bean-
spruchten Richtung. Bei Beanspruchungen mit k = 0,5 ergeben sich für w1 geringe 
Unterschiede zu k = 0. Für die geringer beanspruchte Hauptrichtung und damit w2 ist 
der Einfluss stets sehr hoch. In jedem Fall sind die Rissbreiten w1 und w2 bei zweiaxia-
ler Zugbeanspruchung mit bidirektionaler Rissbildung aufgrund günstig wirkender 
Druckkräfte kleiner als im einaxialen Fall bei konstantem Lastniveau von N1.  
Der Verbund zwischen Beton und Betonstahl hat sowohl auf die Stahlspannungen als 
auch auf die Rissbreiten einen erheblichen Einfluss. Eine Superposition der Stahlspan-
nungen aus N1 und N2 ist auf Basis der durchgeführten Untersuchungen, wie in der 
Literatur angegeben [Lei-25], [Flü-30], [Ebn-63], [Pet-64], [Kuy-64], [Bau-72], nicht 
erforderlich. Die numerischen Ergebnisse werden bestätigt durch die Versuchsergebnis-
se von AOYAGI & YAMADA [Aoy-83]. Dabei waren die Beanspruchungen bei Erreichen 
der Streckgrenze des Betonstahls unabhängig von k bei ansonsten gleicher konstrukti-
ver Ausbildung (As, Θ, fc) konstant. Daher ist eine separate Ermittlung der Stahlspan-
nungen und Rissbreiten in Abhängigkeit der jeweiligen Hauptzugrichtung zu empfeh-
len. 
Die lokale Rauigkeit nach Gl. (3-7) hat einen Einfluss auf die Stahlspannungen der  
y-Richtung der Bewehrung für N1 bzw. der x-Richtung für N2 bei Schiefwinkligkeiten 
Θ ≤ 30°. Die Rissbreiten werden durch die lokale Rauigkeit rechnerisch wenig beein-
flusst.  
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Die Dübelwirkung wirkt sich weder auf die Stahlspannungen noch auf die Rissbreiten 
signifikant aus, so dass ihr Einfluss im Zusammenhang mit der Berechnung von Stahl-
spannungen und Rissbreiten bei schiefwinkliger Bewehrung vernachlässigt werden 
kann.  
Die Ergebnisse der numerischen FE-Berechnungen sind in Tabelle 6-1 zusammenge-
fasst und geben die Einflussgrößen qualitativ an.  
Tabelle 6-1: Einflussgrößen auf Stahlspannungen und Rissbreiten bei schiefwinkliger 
Bewehrung 
Parameter Stahlspannungen Rissbreiten 
Schiefwinkligkeit sehr hoch sehr hoch 
Beanspruchungsverhältnis gering / sehr hoch* gering / sehr hoch* 
Rissabstand sehr gering sehr hoch 
Verbundeigenschaften gering sehr hoch 
lokale Rauigkeit gering / hoch** gering 
Dübelwirkung sehr gering sehr gering 
*) gilt für die geringer beanspruchte Hauptzugrichtung 2 
**) für die Bewehrung mit der kleineren Neigung der Stab- zur Rissachse 
6.6 Schlussbemerkung 
Mit dem vorliegenden numerischen Modell war es möglich, die Versuchsbeobachtun-
gen wirklichkeitsnah wiederzugeben. Die Validierung des FE-Modells erfolgte anhand 
von Messdaten für einaxiale und zweiaxiale Zugbeanspruchungen. 
Das numerische Modell erlaubte die Untersuchung der Rissbreiten und der Stahlspan-
nungen in Abhängigkeit verschiedener Parameter. Es ermöglichte die Quantifizierung 
der Einflussgrößen bei schiefwinkliger Bewehrung und deren Bewertung für die Ent-
wicklung verbesserter Ansätze. Mit den numerischen Berechnungen war die Untersu-
chung der mechanischen Zusammenhänge bei bidirektionaler Rissbildung ergänzend 






7 Rissbreitenansatz für Flächentragwerke mit schiefwinklig orien-
tierter Bewehrung 
7.1 Vorbemerkung 
Zur Berechnung von Rissbreiten ist die Kenntnis des Spannungszustandes und insbe-
sondere der Stahlspannungen erforderlich. Im Weiteren soll deshalb ein Ingenieurmo-
dell zur Berechnung der Spannungen für schiefwinklig bewehrte Flächentragwerke 
entwickelt werden. Anschließend ist ein mechanischer Rissbreitenansatz auf Basis der 
DIN-1045-1 anzugeben. 
7.2 Ingenieurmodell zur Bestimmung des Spannungszustandes im Riss 
Die Stahlspannungen von Flächentragwerken mit Bewehrung in Beanspruchungsrich-
tung können im Riss (Zustand II) bei reinem Zug direkt mit dem Hooke‘schen Gesetz 
und bei Biegung mit Hilfe des inneren Hebelarms bestimmt werden. Dies ist bei Flä-
chentragwerken mit schiefwinkliger Bewehrung nicht ohne Weiteres möglich. Grund 
dafür sind im Vorfeld unbekannte Größen, wie z. B. die Schubsteifigkeit und Schubfes-
tigkeit der Rissufer sowie die steifigkeitsabhängige Verteilung der Kräfte infolge der 
Verbundwirkung der jeweiligen Bewehrungsrichtung. Für eine rechnerische Ermittlung 
der Stahlspannungen sind daher vereinfachende Annahmen erforderlich. 
Zur Berechnung der Stahlspannungen stehen eine Reihe von Ansätzen zur Verfügung, 
z.B. FLÜGGE [Flü-30], LEITZ [Lei-25], EBNER [Ebn-63], PETER [Pet-64], KUYT  
[Kuy-64], BAUMANN [Bau-72], AOYAGI &YAMADA [Aoy-79], VECCHIO & COLLINS 
[Vec-86] etc. Die Unterschiede bestehen im Grundsatz darin wie die Rissorientierung 
und die Schubsteifigkeit im Riss berücksichtigt werden. Bei allen Ansätzen wird die 
Verbundwirkung vernachlässigt. Der allgemeine Fall wird von BAUMANN [Bau-72] 
angegeben. Dieser Ansatz erfordert jedoch, wie auch [Aoy-79] und [Vec-86], eine 
iterative Vorgehensweise zur Bestimmung der Stahlspannungen und eignet sich daher 
nur bedingt für eine praxisgerechte Lösung.  
7.2.1 Annahmen 
Bei dem hier gewählten Berechnungsweg werden auf Grundlage der in Abschnitt 4, 5 
und 6 durchgeführten Untersuchungen folgende Annahmen getroffen: 
? Einfluss des Verbundes im Zustand II wird vernachlässigt 
? Rissufer verhalten sich starr-plastisch gegenüber Querverschiebungen 
? Dübelwirkung wird vernachlässigt 
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? Risse entstehen für k < 0,7 senkrecht zur Hauptzugrichtung 
? Separate Ermittlung der Stahlspannungen infolge σ1 und σ2  
Die Vernachlässigung der Verbundwirkung kann zu Abweichungen zwischen tatsächli-
chen und theoretischen Stahlspannungen führen. Es ist zu überprüfen, in wie weit dies 
Einfluss auf die Rissbreitenberechnung hat. 
Die Annahme der schubstarren Rissufer basiert auf der Scheibenwirkung der ungerisse-
nen Druckzone in Plattentragwerken [Ebn-64], [Fra-84], [Lar-85]. Dabei sind die 
Schubverzerrungen der Druckzone gegenüber den Stahldehnungen der Zugzone ver-
nachlässigbar klein. In zentrisch auf Zug beanspruchten Scheiben ist durch die Rissver-
zahnung der lokalen Rauigkeit (Aggregate Interlock I1 und I2 [Wal-80]), der globalen 
Rauigkeit und der ungerissenen Bereiche ein erheblicher Widerstand gegenüber Quer-
verschiebungen der Rissufer gegeben (Abschnitt 4.3). Damit ist die Annahme schub-
starrer Rissufer bis zum Erreichen der Schubtragfähigkeit der Rissebene bzw. dem 
Erreichen der Streckgrenze des Betonstahls näherungsweise erfüllt.  
Die volle Dübelwirkung wird erst bei sehr großen gegenseitigen Verschiebungen der 
Rissufer aktiviert [Pau-74], [Wal80], so dass dieser Traganteil und die daraus resultie-
renden Biegenormalspannungen der Bewehrung im Gebrauchszustand vernachlässigt 
werden können (Abschnitt 6.5). 
In Abschnitt 4.2.1 und 5.3.3 wurde gezeigt, dass sich die Risse für Beanspruchungen 
k ≤ 0,7, unabhängig von der Bewehrungsneigung oder -anisotropie, nahezu senkrecht 
zur Beanspruchungsrichtung bilden (α = 0°). Diese Risse bleiben bis zum Erreichen der 
Streckgrenze des Betonstahls richtungsstabil.  
Die genannten Annahmen werden mit dem Ansatz von PETER [Pet-64] zur Berechnung 
der Stahlspannungen weitgehend erfüllt. Dieser Ansatz wird deshalb im Folgenden als 
Basisformulierung verwendet.  
7.2.2 Herleitung 
Aus den Verträglichkeitsbedingungen des Dehnungstensors für den ebenen Spannungs-
zustand kann eine Beziehung mit  
tanଶΘ = εଵୱ,୷εଵୱ,୶ (7-1) 
zwischen den Stahldehnungen der x- und der y-Richtung aufgestellt werden [Ebn-63]. 
Die Verträglichkeitsbedingungen sind anschaulich in Bild 7-1 dargestellt. Es handelt 
sich um die Transformation des Dehnungstensors in das Hauptachsensystem. Dem 
Betonstahl werden die Zugkräfte zugewiesen und der Beton übernimmt die durch die 
Bewehrung nicht ausgeglichenen Schubkräfte der Rissebene und die Druckkräfte zwi-
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schen den Rissen. Der Querdehnungseffekt des gerissenen Betons wird im Folgenden 
vereinfachend vernachlässigt. 
 
Bild 7-1: Verträglichkeitsbedingung für ein Scheibenelement mit k = 0, in Anleh-
nung an [Ebn-63]  
Für die jeweilige Bewehrungsrichtung ergibt sich ein Zusammenhang zwischen Haupt-
dehnung und Stahldehnung mit 
εଵୱ,୶ = εଵ ∙ cosଶΘ 
εଵୱ,୷ = εଵ ∙ sinଶΘ. 
(7-2) 
Es gilt das Hooke‘sche Gesetz: 
εଵୱ,୶ ∙ Eୱ = σଵୱ,୶ 
εଵୱ,୷ ∙ Eୱ = σଵୱ,୷ 
(7-3) 
Einsetzen von Gl. (7-3) in (7-2) führt auf 
σଵୱ,୶ = Eୱ ∙ εଵ ∙ cosଶΘ 
σଵୱ,୷ = Eୱ ∙ εଵ ∙ sinଶΘ. 
(7-4) 
Die Kräfte im Rissquerschnitt werden, bezogen auf die Einheitsbreite, mit  
Nଵ୶ = σଵୱ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cos Θ 
Nଵ୷ = σଵୱ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sin Θ 
(7-5) 
berechnet. Die Gleichgewichtsbedingungen werden mit  
Nଵ = Nଵ୶ ∙ cos Θ + Nଵ୷ ∙ sin Θ (7-6) 
erfüllt.  
ε1s,x = ε1 · cos²Θ





N1 = σ1 · Ac
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Einsetzen von Gl. (7-4) und (7-5) in (7-6) ergibt: 
			Nଵ = σଵୱ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cosଶ Θ + σଵୱ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sinଶΘ
											 	= Eୱ ∙ εଵ ∙ Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Eୱ ∙ εଵ ∙ Aୱ,୷ ∙ sinସΘ
	 	= Eୱ ∙ εଵ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ൯
 (7-7) 
Auflösen von Gl. (7-7) nach der Hauptdehnung ε1 und Einsetzen von Gl. (7-2) ergibt 
für die Stahldehnungen 
εଵୱ,୶ =
Nଵ ∙ cosଶΘ




Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ൯
. 
(7-8) 
Die Stahlspannungen werden mit  
σଵୱ,୶ =
Nଵ ∙ cosଶΘ




൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ൯
≤ f୷୩ 
(7-9) 
bestimmt und sind auf die zulässigen Werte der Streckgrenze zu beschränken. 
Für Scheiben gilt in der Hauptrichtung 1: 
? N1 = σ1 · Ac  mit σ1  Hauptzugspannung 1 
    Ac  Querschnittfläche des Betons 
Für Platten gilt in der Hauptrichtung 1:  
? N1 = Μ1 / zm  mit M1  Hauptmoment 1 
    zm  mittlerer innerer Hebelarm 
Es gilt die Gleichgewichtsbedingung aus Gl. (7-6) analog für die Hauptrichtung 2: 
Nଶ = Nଶ୶ ∙ sin Θ + Nଶ୷ ∙ cos Θ (7-10) 
Einsetzen und Umformen ergibt die Stahlspannungen in der Hauptrichtung 2 zu:  
σଶୱ,୶ =
Nଶ ∙ sinଶΘ




൫Aୱ,୶ ∙ sinସ Θ + Aୱ,୷ ∙ cosସΘ൯
≤ f୷୩ 
(7-11) 
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Für Scheiben gilt in der Hauptrichtung 2: 
? N2 = σ2 · Ac  mit σ2  Hauptzugspannung 2 
Für Platten gilt in der Hauptrichtung 2: 
? N2 = Μ2 / zm  mit M2  Hauptmoment 2 
Auf Grundlage der experimentellen und theoretischen Untersuchungen aus Abschnitt 5 
und 6 werden die Stahlspannungen infolge der Beanspruchung aus zwei Hauptzugrich-
tungen nicht überlagert. Die Beeinflussung der Stahlspannungen in x- und y-Richtung 
ist in Bild 7-2 für eine bidirektionale Rissbildung qualitativ angegeben. Die Stahlspan-
nung σ1s,x im Riss w1 an der Stelle (b) wird durch die Stahlspannungen σ2s,x im Riss w2 
an der Stelle (a) wenig beeinflusst. Die an der Stelle (b) wirkende, geringe Beanspru-
chung der x-Bewehrung wird rasch über Verbund in den Beton eingeleitet. Der Zu-
sammenhang gilt analog für die Bewehrung in y-Richtung. 
 
Bild 7-2: Qualitativer Verlauf der Stahlspannungen in x- und in y-Richtung bei 
bidirektionaler Rissbildung  
Die Schubbeanspruchungen im Riss können aus dem Gleichgewicht parallel zur Riss-
ebene und den Stahlspannungen aus Gl. (7-9) mit 
τଵୡ,୶୷ =
൫σଵୱ,୶ ∙ Aୱ,୶ − σଵୱ,୷ ∙ Aୱ,୷൯
Aୡ ∙ sinΘ ∙ cosΘ ≤ τୡ,୫ୟ୶ 
(7-12) 
berechnet werden und dürfen bei Scheiben den zulässigen Wert τc,max nach Gl. (3-8) 
nicht überschreiten. Für Platten ist kein gesonderter Nachweis erforderlich [Ebn-63]. Es 
gilt τ1c,xy = H1/Ac. Die Berechnung der Schubbeanspruchungen in der zweiten Hauptzu-
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Bild 7-6: Idealisierter Verlauf der Betondruckspannung σ1cm zwischen den Rissen 
infolge der Hauptzugkraft N1 
Die mittlere Betondruckspannung ergibt sich allgemein durch Integration von  
σଵୡ୫ =
Dଵୡ୫
s୰୫ ∙ h =
1
s୰୫ ∙ h න σଵୡ(1)
ୱ౨ౣ
଴
∙ d1. (7-16) 
Eine Berechnung des Integrals unter Berücksichtigung des Verbundansatzes nach 
Gl. (3-5) ist analytisch nicht möglich. Die mittlere Betondruckkraft kann numerisch mit 
dem FE-Modell aus Abschnitt 6 berechnet werden. Sie hängt von der Qualität des Ver-
bundes, der Beanspruchungshöhe, den Stabdurchmessern, den Bewehrungsgraden, dem 
Rissabstand und weiteren Parametern ab.  
Da eine Festlegung in Abhängigkeit aller Einflussgrößen nicht praxisgerecht möglich 
ist, sollen lediglich die maßgebenden Größen berücksichtigt werden. Dazu zählen auf 
Basis der durchgeführten Berechnungen mit dem FE-Modell aus Abschnitt 6:  
? Schiefwinkligkeit der Bewehrung Θ 
? Höhe der Beanspruchung in Hauptzugrichtung 1 bzw. 2 
? Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen 
Für das abgeschlossene Rissbild kann die mittlere Druckkraft infolge der Hauptzugkraft 
N1 näherungsweise mit D1cm = βt · D1c angegeben werden. Eine Berechnung von D1cm 
ist mit Gl. (7-14) möglich. Die Ermittlung von D1cm bzw. D2cm kann für Θ ≤ 45° verein-
fachend auch mit  
Dଵୡ୫ = β୲ ∙ Nଵ ∙
Θ
45° bzw. Dଶୡ୫ = β୲ ∙ Nଶ ∙
Θ
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N2. Bei αcr > 0 muss außer der Druckkraft D1cm auch noch die Rissschnittgröße N2ct 
überwunden werden, damit eine Rissbildung erfolgt. Beispielsweise setzt für αcr = 0,50 
und Θ = 30° mit N1 = 1/kcrit · N2 = 1,88 · N2 gerade noch keine Rissbildung in der 
Hauptrichtung 2 ein. Dagegen ist bei einer Wiederbelastung für Θ = 30° mit αcr = 0 eine 
Beanspruchung von N1 ≥ 3,75 · N2 erforderlich, damit in der Hauptrichtung 2 die Risse 
infolge D1cm überdrückt bleiben. 
7.2.3 Validierung an Versuchen 
Eigene Versuche (Kleinversuche) 
Die in dem Versuch E5 für eine Schiefwinkligkeit der Bewehrung von Θ = 45° ermit-
telten und mit dem Ingenieurmodell berechneten Stahlspannungen sind in Bild 7-9 und 
Bild 7-10 dargestellt und ergeben eine gute Übereinstimmung. 
 
Bild 7-9: Last-Spannungsbeziehung σ1s,x im Versuch E5 und Nachrechnung mit dem 
Ingenieurmodell, Θ = 45°, ds,x = 12 mm  
 
Bild 7-10: Last-Spannungsbeziehung σ1s,y im Versuch E5 und Nachrechnung mit dem 



















ds,x = 12 mm



















ds,y = 16 mm
y = 0 cm
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Die Stahlspannungen des Versuchs E10 ergeben für die x-Richtung ebenfalls überein-
stimmende Werte zwischen Versuch und Ingenieurmodell (Bild 7-11). Für die  
y-Richtung sind jedoch die Stahlspannungen erheblich kleiner als im Versuch gemessen 
(Bild 7-12). Dies ist teilweise in der Annahme vollkommen schubstarrer Rissufer be-
gründet, vorwiegend jedoch auf die Vernachlässigung des Verbundes zurückzuführen. 
Im Ingenieurmodell werden die unterschiedlichen Verbundsteifigkeiten der x- und y-
Richtung vernachlässigt. Der Einfluss des Verbundes ist umso größer, je kleiner Θ ist. 
Dies ist bei dem Versuch E10 mit Θ = 22,5° der Fall. Die y-Richtung wird weniger 
stark beansprucht, die Verbundsteifigkeit gegenüber der x-Richtung in Rissnähe ist 
jedoch sehr groß. Für den Nachweis der Rissbreiten ist diese Abweichung zwischen 
Versuch und Berechnung nicht von Bedeutung, da für kleine Schiefwinkligkeiten Θ die  
y-Richtung nicht maßgebend wird (Abschnitt 6.5). 
 
Bild 7-11: Last-Spannungsbeziehung σ1s,x im Versuch E10 und Nachrechnung mit 
dem Ingenieurmodell, Θ = 22,5°, ds,x = 16 mm  
 
Bild 7-12: Last-Spannungsbeziehung σ1s,y im Versuch E10 und Nachrechnung mit 
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y = 0 cm
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Insgesamt können für die eigenen Versuche (E1 bis E15) die für einen Rissbreiten- oder 
Verformungsnachweis maßgebenden Stahlspannungen im Riss mit dem Ingenieurmo-
dell mit ausreichender Übereinstimmung zu den Versuchsergebnissen berechnet wer-
den. Die Nachrechnungen sind im Anhang B-7 vollständig dokumentiert. 
Versuche von PETER 
Zwischen den rechnerischen Stahlspannungen und den Versuchswerten für den Null-
versuch S 2r 0 ergeben sich Abweichungen. Vermutlich waren die DMS im Versuch 
nicht genau im Riss angeordnet und ergeben daher teilweise kleinere Stahlspannungen. 
 
Bild 7-13: Last-Spannungsbeziehung σ1s,x im Versuch S 2r 0 [Pet-64] und Nachrech-
nung mit dem Ingenieurmodell, Θ = 0° 
In Bild 7-14 und Bild 7-15 sind die Stahlspannungen für den Versuchskörper S 2r 40 
mit einer Schiefwinkligkeit von Θ = 40° dargestellt. Für die x- und y-Richtung ergibt 
sich eine ausreichende Übereinstimmung zwischen den Versuchs- und Berechnungs-
werten. 
 
Bild 7-14: Last-Spannungsbeziehung σ1s,x im Versuch S 2r 40 [Pet-64] und Nachrech-
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Bild 7-15: Last-Spannungsbeziehung σ1s,y im Versuch S 2r 40 [Pet-64] und Nachrech-
nung mit dem Ingenieurmodell, Θ = 40° 
Im Anhang sind weitere Versuchswerte aus [Pet-64] den rechnerischen Stahlspannun-
gen gegenübergestellt. Dabei sind ausreichend übereinstimmende Ergebnisse für die 
Stahlspannungen in x-Richtung festzustellen. Die größten Abweichungen sind, auf-
grund der Vernachlässigung der Verbundwirkung, jeweils für Θ = 20° und 30° in  
y-Richtung zu verzeichnen.  
7.3 Rissbreitenansatz unidirektionale Rissbildung 
7.3.1 Berechnung der Rissbreite 
Im Rahmen des DIBt Forschungsvorhabens ZP 7.292 wurde in [Kra-10a] vom Verfas-
ser ein Berechnungsansatz entwickelt, der die Ermittlung der Rissbreite in Abhängig-
keit von unterschiedlichen Stabdurchmessern ds, Bewehrungsgraden effρ und Schief-
winkligkeiten Θ für orthogonale Bewehrungsnetze erlaubt. Der Ansatz ist an die Vor-
gehensweise der DIN 1045-1 [DIN-08] zur Ermittlung der Rissbreite bei Bewehrungs-
führung in Beanspruchungsrichtung gekoppelt, so dass die bekannten Terme und Para-
meter der Rissbreitenberechnung erhalten bleiben. Für Θ = 0 ergibt sich als Sonderfall 
der nachfolgenden Beziehungen der Rissbreitenansatz nach DIN 1045-1. Eine ausführ-
liche Herleitung der nachfolgenden Bestimmungsgleichungen ist dem Anhang A-1 zu 
entnehmen. Der Ansatz basiert auf mechanisch konsistenten Grundlagen für einen starr-
plastischen Verbundansatz mit τsm/fct,eff = 1,8 entsprechend DIN 1045-1. 
Die Rissbreite in Hauptrichtung 1 wird für die einaxiale Zugbeanspruchung mit  
wଵ୩ = sଵ୰,୫ୟ୶ ∙ ∆εଵ୫ = max ቊ
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ ∙ ൫εଵୱ୫,୶ − εଵୡ୫,୶൯ cosΘ⁄
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Dabei ist  
s1r,max,x und s1r,max,y  maximaler Rissabstand bei abgeschlossenem Rissbild, 
ε1sm,x und ε1sm,y mittlere Dehnung der Bewehrung unter der maßgebenden 
Einwirkungskombination unter Berücksichtigung der Mitwirkung 
des Betons auf Zug zwischen den Rissen, 
ε1cm,x und ε1cm,y mittlere Dehnung des Betons zwischen den Rissen, 
Θ Abweichung der Richtung der Bewehrung von der Hauptzugrich-
tung. 
Bei Verwendung unterschiedlicher Stabdurchmesser je Richtung und damit verschiede-
ner Einleitungslängen im Erstrisszustand, sowie der unterschiedlichen Neigungen der 
Stäbe bezüglich der Rissachse, ist eine maßgebende Bewehrungsrichtung für den 
Nachweis der Rissbreite zu bestimmen. Um die Berechnung der Rissbreite in Gl. (7-18) 
nicht für beide Richtungen durchführen zu müssen, wird mit der Abgrenzung  
dୱ,୷
dୱ,୶ ∙ tan
ସΘ		 ൜> 1 ݕ − ݉ܽßܾ݃݁݁݊݀< 1 ݔ −݉ܽßܾ݃݁݁݊݀ (7-19) 
vorab die maßgebende Bewehrungsrichtung ermittelt. 
Dabei ist  
ds,x   Stabdurchmesser des Betonstahls in x-Richtung, 
ds,y   Stabdurchmesser des Betonstahls in y-Richtung. 
 
Die Dehnungsdifferenz wird in Abhängigkeit von Gl. (7-19) bestimmt zu 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗ ∙ cos
ଶΘ ≥ 0,6 ∙ σଵୱ,୶Eୱ , (7-20) 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗ ∙ sin
ଶΘ ≥ 0,6 ∙ σଵୱ,୷Eୱ . (7-21) 
Es gilt 
σ1s,x/Es, σ1s,y/Es Stahldehnung im Riss in der jeweiligen Bewehrungsrichtung. 
Die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen wird ermittelt mit: 
0,4
Eୱ ∙
fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗  (7-22) 
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Dabei ist 
αe   Verhältnis der Elastizitätsmoduln αୣ = EsEcm, 
fct,eff   wirksame Betonzugfestigkeit zum betrachteten Zeitpunkt, 
effρଵ∗    effektiver Bewehrungsgrad mit 
effρଵ∗ =
Aୱ,୶ ∙ cosସΘ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ
Aୡ,ୣ୤୤ . (7-23) 
Dabei ist 
As,x   Querschnittfläche der Betonstahlbewehrung in x-Richtung, 
As,y   Querschnittfläche der Betonstahlbewehrung in y-Richtung, 
Ac,eff   Wirkungsbereich der Bewehrung nach DIN 1045-1. 
Die Ermittlung des maximalen Rissabstandes, bezogen auf die Stabachse der Beweh-
rung, erfolgt mit  
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ =
1
3,6 ∙ cosΘ ∙ ൬effρଵ୶dୱ,୶ +
effρଵ୷
dୱ,୷ ൰
≤ σଵୱ,୶ ∙ dୱ,୶ ∙ cosΘ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗), (7-24) 
sଵ୰,୫ୟ୶,୷ =
1
3,6 ∙ sinΘ ∙ ൬effρଵ୶dୱ,୶ +
effρଵ୷
dୱ,୷ ൰
≤ σଵୱ,୷ ∙ dୱ,୷ ∙ sinΘ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗) (7-25) 
ebenfalls unter Berücksichtigung von Gl. (7-19).  
Für den effektiven Bewehrungsgrad der jeweiligen Richtung gilt  
effρଵ୶ =
Aୱ,୶
Aୡ,ୣ୤୤ ∙ cosΘ ; effρଵ୷ =
Aୱ,୷
Aୡ,ୣ୤୤ ∙ sinΘ. (7-26) 
Die zur Berechnung der Rissbreite benötigten Stahlspannungen werden entsprechend 
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7.3.2 Validierung an Versuchen 
Versuche von PETER (einaxialer Zug) 
In [Kra-10a] wurde vom Verfasser bei der Berechnung eine kontinuierliche Bewehrung 
mit ds = 8 mm und s = 10 cm angesetzt. Dies führt rechnerisch meist zu nicht ganzzah-
ligen Bewehrungsstäben und damit teilweise zu Diskrepanzen mit den Messwerten. Im 
Versuch kreuzt eine endliche Anzahl von Bewehrungsstäben den Riss. Entgegen den 
Berechnungen aus [Kra-10a] wird daher nachfolgend die tatsächliche Stabanzahl über 
die Versuchskörperbreite im Riss zugrunde gelegt. Diese wurde anhand von Fotos und 
Bewehrungsplänen aus [Pet-64] bei jedem Versuch für den Rissquerschnitt einzeln 
ermittelt. 
Der aus den Versuchsdaten nach [Pet-64] bestimmte mittlere Rissabstand sr,m ist in  
Bild 7-16 dargestellt. Bis auf den Nullversuch S 2r 0 bildeten sich bei den anderen 
Versuchen auch in höheren Laststufen weitere Risse, so dass der mittlere Rissabstand 
mit zunehmender Beanspruchung geringer wird. 
 
Bild 7-16: Mittlerer Rissabstand der Versuche aus [Pet-64] 
In Bild 7-17 sind die auf Basis der stochastischen Auswertungen in Abschnitt 4.2 ermit-
telten 95 %-Quantilwerte der Rissabstände aufgeführt.  
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Versuch N  = 300 kN
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Mit wachsender Schiefwinkligkeit der Bewehrung Θ bei ansonsten konstanten Randbe-
dingungen (fc, As, ds, λ) nehmen die 95 %-Quantilwerte der Rissabstände in Bild 7-17 
ab. 
Die Berechnungsergebnisse für den maximalen Rissabstand sind in Bild 7-18 darge-
stellt. Zunächst ist festzustellen, dass sich, bis auf S 2r 40 bei N1 = 250 kN, alle Ver-
suchskörper rechnerisch im abgeschlossenen Rissbild befinden. Darüber hinaus ist ein 
Einfluss von Θ in Richtung kleinerer Rissabstände bei wachsender Schiefwinkligkeit zu 
erkennen. 
 
Bild 7-18: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) der Versuche  
aus [Pet-64] 
In Bild 7-19 wird der rechnerisch maximale Rissabstand aus Bild 7-18 auf den mittleren 
Rissabstand aus Bild 7-16 bezogen. Der Verhältniswert s1r,max / s1r,m liegt dabei im Be-
reich von 1,3 bis 2,3. Mit den Annahmen eines mittleren Rissabstandes von sr,m = les 
nach [Scho-84], [Emp-95] und s1r,max = 2 · les nach DIN 1045-1 liegen die Werte, unter 
Berücksichtigung der üblichen Streuungen, im zu erwartenden Bereich. 
 
Bild 7-19: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bezogen auf den mitt-














Rechnung N  = 250 kN
Rechnung N  = 300 kN



















N  = 250 kN
N  = 300 kN




7 Rissbreitenansatz für Flächentragwerke mit beliebig orientierter Bewehrung 
119 
In Bild 7-20 ist der rechnerisch maximale Rissabstand aus Bild 7-18 auf den  
95 %-Quantilwert der Versuche aus Bild 7-17 bezogen worden. Der rechnerische Wert 
ist hierbei stets größer ist als das 95 %-Quantil.  
 
Bild 7-20: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bezogen auf den 
95 %-Quantilwert des Rissabstandes der Versuche aus [Pet-64] 
Soll ein direkter Vergleich des Rissabstandes mit Versuchsergebnissen erfolgen, um 
z. B. die Güte des Rechenverfahrens zu überprüfen, so bietet es sich an, den rechneri-
schen 95 %-Quantilwert nach Gl. (7-24) mit dem β Faktor gemäß Abschnitt 4.2 zu 
bestimmen. Das Ergebnis ist in Bild 7-21 dargestellt, dabei wurde β = 1,6 (const) ge-
setzt. Zwischen den rechnerischen Werten und denen aus den Versuchen ergibt sich ein 
mittleres Verhältnis von s1r,k/s1r0,95 = 1,2. Insgesamt ist festzustellen, dass im Rahmen 
der Nachrechnungen der Versuche aus [Pet-64] der Rissabstand mit Gl. (7-24) wirk-
lichkeitsnah und ausreichend genau ermittelt wird. 
 
Bild 7-21: Rechnerischer 95 %-Quantilwert des Rissabstandes nach Gl. (7-24) mit 
β = 1,6 bezogen auf den 95 %-Quantilwert des Rissabstandes der  
Versuche aus [Pet-64] 
In Bild 7-22 sind die aus dem Nullversuch S 2r 0 ermittelten mittleren Dehnungen der 
DMS-Messungen und der SDM-Messungen den rechnerischen Werten nach Gl. (7-20) 
gegenüber gestellt. Bei den DMS-Messungen werden nur die mittleren Stahldehnungen 
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Betonstahl an. Für den Nullversuch S 2r 0 ist eine ausreichende Übereinstimmung zwi-
schen rechnerischen und gemessenen Werten in Bild 7-22 festzustellen. In höheren 
Laststufen nahe der Versagenslast ergeben sich rechnerisch geringere Werte. 
 
Bild 7-22: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnungen in x-Richtung mit den 
rechnerischen Werten nach Gl. (7-20) für den Versuch S 2r 0, Θ = 0° aus 
[Pet-64] 
In Bild 7-23 und Bild 7-24 sind die Auswertungen der mittleren Dehnungen für den 
Versuch S 2r 40 mit einer Schiefwinkligkeit von Θ = 40° dargestellt. Sowohl für die  
x-Richtung als auch für die y-Richtung der Bewehrung ergibt sich mit Gl. (7-20) und 
Gl. (7-21) eine zutreffende Beschreibung der mittleren Dehnungsdifferenz.  
 
Bild 7-23: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnungen in x-Richtung mit den 
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Bild 7-24: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnungen in y-Richtung mit den 
rechnerischen Werten nach Gl. (7-21) für den Versuch S 2r 40, Θ = 40°  
aus [Pet-64] 
Im Anhang E-4 sind weitere Berechnungsergebnisse den Versuchswerten der mittleren 
Dehnungsdifferenz gegenübergestellt. Insgesamt sind für die Versuche von PETER 
übereinstimmende Ergebnisse zwischen berechneten und gemessenen Werten festzu-
stellen.  
Die nach Gl. (7-18) bestimmte charakteristische Rissbreite ist in Bild 7-25 den Ver-
suchswerten gegenüber gestellt. Die in den Versuchen gemessene Rissbreite ist der 
absolute Maximalwert wexp,max bzw. der Mittelwert der maximalen Rissbreite wexp,max,m, 
gebildet aus den drei Messlinien über die Versuchskörperbreite [Pet-64], [Kra-10a]. Die 
Standardabweichung der Stichprobe beträgt s = 0,40 bzw. 0,39 mm und der Variations-
koeffizient v = 0,25 bzw. 0,26.  
       
(a) (b) 
Bild 7-25: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) gemittelte Maximalwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Pet-64] 
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In Bild 7-26 und Bild 7-27 sind die Versuchsergebnisse dem Ansatz von CLARK  
[Cla-73] in Verbindung mit der DIN 1045-1 und dem Ansatz von GIORDANO & MAN-
CINI gegenübergestellt. Charakteristisches Ergebnis des Ansatzes von CLARK ist, dass 
mit wachsender Schiefwinkligkeit der Bewehrung Θ der rechnerische Rissabstand 
zunehmend größer ermittelt wird und damit die rechnerischen Rissbreiten im Vergleich 
zu den Versuchen zu groß berechnet werden [Kra-10a]. Der Ansatz aus [Gio-09] ergibt 
im Vergleich zu CLARK eine bessere Übereinstimmung mit den Messwerten, unter-
schätzt jedoch die Rissbreiten vorrangig im Bereich 10° ≤ Θ ≤ 30°. 
       
(a) (b) 
Bild 7-26: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) gemittelte Maximalwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Pet-64] 
mit dem charakteristischen Wert der Rissbreiten nach [Cla-72] 
       
(a) (b) 
Bild 7-27: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) gemittelte Maximalwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Pet-64] 
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Versuche von IVÁNYI & LARDI (einaxiale Biegung) 
In den nachfolgend dargestellten Berechnungen der Rissabstände und Rissbreiten wur-
den wie bei den Versuchen von PETER [Pet-64] auf die gleiche Weise die tatsächlich im 
Riss vorhandenen Bewehrungsstäbe je Richtung berücksichtigt. 
In Bild 7-28 und Bild 7-29 sind die aus den Versuchen von [Iva-82] ermittelten mittle-
ren Werte und die 95 %-Quantilwerte der Rissabstände angegeben. Bei den Versuchen 
P1 bis P5, P6 und P7 sowie P10 und P11 wurde die Schiefwinkligkeit der Bewehrung 
verändert, die übrigen Parameter waren jeweils konstant. Bei den restlichen Versuchen 
(P8, P9, P12, P13, P14 und P15) wurden unter Beibehaltung einer Schiefwinkligkeit 
von Θ = 30° der Stabdurchmesser, der Bewehrungsgrad sowie das Bewehrungsverhält-
nis λ und die Höhe der Streckgrenze des Betonstahls variiert. 
 
Bild 7-28: Mittlerer Rissabstand der Versuche aus [Iva-82] 
 
Bild 7-29: 95 %-Quantil des Rissabstandes der Versuche aus [Iva-82] 
Die für die Berechnung der Rissabstände und der Rissbreiten nach Gl. (7-24) erforderli-
chen Stahlspannungen werden mit der Hauptzugraft N1 aus dem Hauptmoment M1 und 
einem mittleren inneren Hebelarm zm bestimmt (Bild 3-1). Die Versuchsdokumentation 
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zm = 0,9 · dm. In diesem Zusammenhang sei darauf hingewiesen, dass die Bestimmung 
der Stahlspannungen mit Hilfe des geschätzten inneren Hebelarms eine Näherung dar-
stellt. 
Die Ergebnisse des rechnerisch maximalen Rissabstandes sr,max sind in Bild 7-30 darge-
stellt. Wird der rechnerisch maximale Rissabstand auf den Mittelwert aus den Versu-
chen bezogen, dann ergibt sich ein Quotient nach Bild 7-31. Dieser liegt in einem Be-
reich zwischen 1,91 (P6) und 3,04 (P13). 
 
Bild 7-30: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) der Versuche  
aus [Iva-82] 
 
Bild 7-31: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bezogen auf den mitt-
leren Rissabstand der Versuche aus [Iva-82] 
Wird der rechnerisch maximale Rissabstand s1r,max auf den 95 %-Quantilwert s1r,0,95 der 
Versuche bezogen (Bild 7-32), dann folgt für den Quotient ein Bereich zwischen 
1,29 (P8) und 1,80 (P13). Soll wie bei den Versuchen von PETER [Pet-64] ein direkter 
Vergleich des Rissabstandes mit Versuchsergebnissen erfolgen, dann ergibt sich mit 
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wertes zum 95 %-Quantil aus den Versuchen wie in Bild 7-33 dargestellt im Mittel zu 
s1r,k/s1r,0,95 = 1,2. 
 
Bild 7-32: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24), bezogen auf den 
95 %-Quantilwert des Rissabstandes der Versuche aus [Iva-82] 
 
Bild 7-33: Rechnerischer 95 %-Quantilwert des Rissabstandes nach Gl. (7-24) mit 
β = 1,6, bezogen auf den 95 %-Quantilwert des Rissabstandes der Versu-
che aus [Iva-82] 
Eine Schwierigkeit beim Vergleich rechnerischer Rissbreiten mit Messwerten von  
biegebeanspruchten Bauteilen besteht in der Rissaufweitung infolge der Momentenbe-
anspruchung. Besonders bei dünnen Platten mit relativer großer Betondeckung, wie bei 
den vorliegenden Versuchskörpern, stimmt die an der Oberfläche des Bauteils gemes-
sene Rissbreite meist nicht mit der Rissbreite in Höhenlage der Bewehrung überein. 
Nach DIN 1045-1 werden die Rissbreiten im Schwerpunkt der Bewehrung ermittelt. 
Daher muss entweder eine Rückrechnung der Messwerte erfolgen oder die Rechenwerte 
sind auf die Bauteiloberfläche zu extrapolieren. Im vorliegenden Fall wurden die 
Messwerte mit (dm-x)/(h-x) auf die mittlere Höhenlage der beiden Bewehrungsrichtun-
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Die Ergebnisse der Rissbreitenberechnung nach Gl. (7-18) sind in Bild 7-34 (a) darge-
stellt. Dabei sind außer den maximalen Rissbreiten wexp,max auch die 95 %-Quantilwerte 
wexp,0,95 angegeben und den berechneten Rissbreiten in Bild 7-34 (b) gegenübergestellt. 
Die Berechnung der Rissbreite wurde ebenfalls mit dem Verfahren nach CLARK  
[Cla-73] in Verbindung mit der DIN 1045-1 (Bild 7-35) und nach GIORDANO & MAN-
CINI [Gio-09] durchgeführt (Bild 7-36). Der eigene Ansatz ergibt gegenüber dem Ver-
fahren nach CLARK eine geringere Streuung der Ergebnisse und eine bessere Überein-
stimmung mit Versuchswerten. Der Ansatz aus [Gio-09] ergibt ähnliche Ergebnisse wie 
der eigene Ansatz.  
       
(a) (b) 
Bild 7-34: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Iva-82] mit 
dem charakteristischen Wert der Rissbreiten nach Gl. (7-18)  
       
(a) (b) 
Bild 7-35: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Iva-82] mit 
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(a) (b) 
Bild 7-36: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen [Iva-82] mit 
dem charakteristischen Wert der Rissbreiten nach [Gio-09]  
7.4 Rissbreitenansatz bidirektionale Rissbildung 
7.4.1 Berechnung der Rissbreite 
Bei zweiaxialer Zugbeanspruchung wird angenommen, dass Risse für k ≤ 0,7 ideal 
senkrecht zur Beanspruchungsrichtung entstehen. Aus der Versuchsbeobachtung und 
den Erkenntnissen der FE-Berechnungen ist festzustellen (Abschnitt 5.3.2 und 6.5.2), 
dass die Rissbreiten bei zweiaxialer Zugbeanspruchung in der geringer beanspruchten 
Richtung stets kleiner sind als bei einaxialer Zugbeanspruchung und für k ≤ 0,7 kein 
signifikanter Einfluss auf die Rissbreiten der ersten Hauptzugrichtung besteht. Die 
Beziehungen aus Abschnitt 7.3 können daher im Weiteren verwendet werden. Für die 
Hauptrichtung 2 werden im Anhang A-1 Beziehungen abgeleitet. Die Berechnung der 
Rissbreite erfolgt mit: 
wଶ୩ = sଶ୰,୫ୟ୶ ∙ ∆εଶ୫(σଵୡ୫) (7-27) 
Bei zweiaxialer Zugbeanspruchung kann der günstige Einfluss der mittleren Beton-
druckspannungen nach Gl. (7-17) in Gl. (7-27) berücksichtigt und überprüft werden, ob 
überhaupt eine Rissbildung in der Hauptrichtung 2 vorliegt.  
Im Sonderfall des hydrostatischen Beanspruchungszustandes mit 0,7 < k ≤ 1,0 ist die 
Bestimmung der Rissorientierung nicht ohne Weiteres möglich. Eine Vielzahl der Risse 
entsteht nicht senkrecht, sondern lokal begrenzt schiefwinklig zur Bewehrung  
(Bild 5-6 (a)). Für eine werkstoffgerechte Bemessung bei hydrostatischer Beanspru-
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Rissebene so zu variieren, dass sich für die Rissbreite w1k ein Maximum ergibt. Dies 
schließt ein iteratives Vorgehen ein. Als Startwerte der Iteration sollten die Maxima der 
Stahlspannungen nach Gl. (7-9) und (7-11) verwendet werden. Hierbei ist σ1cm = 0. Die 
gesuchte Rissbreite lässt sich auf diese Weise mit wenigen Iterationsschritten ermitteln.  
7.4.2 Validierung an Versuchen 
Eigene Versuche (zweiaxialer Zug) 
In Bild 7-37 ist der gemessene mittlere Rissabstand und in Bild 7-38 der 95 %-Quantil-
wert jeweils getrennt nach beiden Hauptrichtungen des abgeschlossenen Rissbildes 
dargestellt. Bei Z5 und Z6 sind die Unterschiede zwischen beiden Hauptrichtungen 
etwas größer als bei den anderen Versuchen.  
 
Bild 7-37: Mittlerer Rissabstand der Versuche Z1 bis Z6 Hauptrichtung 1 und 2 
 
Bild 7-38: 95 %-Quantil des Rissabstandes der Versuche Z1 bis Z6 Hauptrichtung 1 
und 2 
Die entsprechend Gl. (7-24) bis Gl. (7-26) berechneten maximalen Rissabstände sind in 
Bild 7-39 angegeben. Für Z1 wurde die Rissbreite iterativ ermittelt. Die zur maßgeben-
den Rissbreite führende Schiefwinkligkeit beträgt Θ = 32°. Der zugehörige maximale 
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grund der gleichen konstruktiven Ausbildung der Versuchskörper, rechnerisch der 
gleiche maximale Rissabstand. 
 
Bild 7-39: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) für die 
Versuche Z1 bis Z6 
In Bild 7-40 ist der maximale Rissabstand sr,max auf den im Versuch gemessenen mittle-
ren Rissabstand sr,m im abgeschlossenen Rissbild in der jeweiligen Hauptzugrichtung 
bezogen. Die Ergebnisse schwanken in einem Bereich zwischen 1,8 und 3,2 für die 
Hauptrichtung 1 und zwischen 1,5 und 3,2 für die Hauptrichtung 2. Im Mittel ergibt 
sich für die Hauptrichtung 1 ein Verhältnis von 2,4 und für die Hauptrichtung 2 ein 
Verhältnis von 2,5. 
 
Bild 7-40: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bezogen auf den mitt-
leren Rissabstand der Versuche Z1 bis Z6 in Hauptrichtung 1 und 2 
Der maximale Rissabstand sr,max, bezogen auf den 95 %-Quantilwert s1r,0,95, ist in  
Bild 7-41 aufgeführt. Das Verhältnis liegt in einem Bereich von 1,1 bis 2,0 für die 
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Bild 7-41: Rechnerisch maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bezogen auf den 
95 %-Quantilwert des Rissabstandes der Versuche Z1 bis Z6 in Hauptrich-
tung 1 und 2 
Zur Verifizierung des Berechnungsverfahrens ist in Bild 7-42 ein Vergleich zwischen 
dem mit β = 1,6 rechnerisch ermittelten charakteristischen Rissabstand und dem  
95 %-Quantilwert aus den Versuchen angegeben. Der Quotient variiert zwischen 0,9 
und 1,6 für die Hauptrichtung 1 und zwischen 0,7 und 1,5 für die Hauptrichtung 2. Im 
Mittel ergibt sich sowohl für die Hauptrichtung 1 als auch die Hauptrichtung 2 ein 
Verhältnis von 1,2. Dies entspricht den bei einaxialem Zug und einaxialer Biegung mit 
k = 0 berechneten Werten.  
 
Bild 7-42: Rechnerischer 95 %-Quantilwert des Rissabstandes nach Gl. (7-24) mit 
β = 1,6 bezogen auf den 95 %-Quantilwert des Rissabstandes der  
Versuche Z1 bis Z6 in Hauptrichtung 1 und 2 
In Bild 7-43 und Bild 7-44 sind die aus den Versuchen ermittelten mittleren Dehnungen 
der DMS-Messungen den rechnerischen Werten der Dehnungsdifferenz nach Gl. (7-20) 
bzw. Gl. (7-21) gegenüber gestellt. Für den Versuch Z1 liegen für die rechnerisch maß-
gebende Rissrichtung keine Messergebnisse vor, daher ist ein Vergleich mit den Re-
chenwerten nicht möglich. Für die x-Richtung der übrigen Versuche ergeben sich in 
Bild 7-43 ausreichende Übereinstimmungen zwischen den Mess- und den Berech-



















Versuch N  




















Versuch N  
Versuch N  
1
2
7 Rissbreitenansatz für Flächentragwerke mit beliebig orientierter Bewehrung 
131 
Messung und Berechnung festzustellen. Diese sind vermutlich auf die teilweise schräg 
zur Normalen der Beanspruchungsrichtung orientierten Risse und die nicht gemessenen 
Betondehnungen zurückzuführen. Bis auf Z2 ist nach Gl. (7-9) jedoch die x-Richtung 
maßgebend, so dass die mittlere Dehnungsdifferenz, welche der Rissbreitenberechnung 
zugrunde liegt, richtig erfasst wird. 
 
Bild 7-43: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnungen der Versuche Z2 bis Z6 in 
x-Richtung mit den rechnerischen Werten nach Gl. (7-20)  
 
Bild 7-44: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnungen der Versuche Z2 bis Z6 in 
y-Richtung mit den rechnerischen Werten nach Gl. (7-21) 
Die Gegenüberstellung der rechnerischen Rissbreite des eigenen Ansatzes mit der im 
Versuch maximal gemessenen Rissbreite bzw. dem 95 %-Quantilwert der Rissbreite ist 
in Bild 7-45 dargestellt. Bei den Messwerten handelt es sich ausschließlich um Riss-
breiten bei Erstbeanspruchung. Rissbreiten mit k ≠ const oder aus Wiederholungsbelas-
tungen wurden nicht berücksichtigt. Zum Vergleich sind die berechneten Rissbreiten 
nach CLARK [Cla-73] in Verbindung mit der DIN 1045-1 (Bild 7-46) und nach GI-
ORDANO & MANCINI [Gio-09] (Bild 7-47) dargestellt. Beim Ansatz von CLARK ergibt 
sich die typische Überschätzung der Rissbreiten mit wachsender Schiefwinkligkeit. Die 
Datenpunkte unterhalb der Winkelhalbierenden in Bild 7-46 sind die Ergebnisse der 
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kann eine bessere Übereinstimmung mit den Messwerten erreicht werden als nach 
CLARK. Allerdings unterschätzt dieser Ansatz, ähnlich wie bei den Nachrechnung der 
Versuche von PETER, systematisch die gemessenen Rissbreiten insbesondere bei den 
Versuchen mit Θ = 22,5°. 
       
(a) (b) 
Bild 7-45: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus eigenen Versuchen mit 
dem charakteristischen Wert der Rissbreiten nach Gl. (7-18)  
       
(a) (b) 
Bild 7-46: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus eigenen Versuchen mit 
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(a) (b) 
Bild 7-47: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte  
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus eigenen Versuchen mit 
dem charakteristischen Wert der Rissbreiten nach [Gio-09]  
7.5 Abgleich des numerischen Modells mit dem Ingenieurmodell 
(Stahlspannungen) 
Im Rahmen einer Parameterstudie zum Abgleich der Stahlspannungen zwischen dem 
numerischen Modell nach Abschnitt 6.2 und dem Ingenieurmodell nach Abschnitt 7.2 
wurden verschiedene Einflussgrößen variiert (Tabelle 7-1). Diese wurden so festgelegt, 
dass sich beim Vergleich beider Modelle maximal mögliche Unterschiede einstellen 
können.  
Tabelle 7-1: Parameterwahl FE-Modell für die Gegenüberstellung mit dem Ingenieur-
modell (Stahlspannungen) 
Nr. [-] 1 2 3 4 5 6 7 
Θ [°] 20 30 30 30 30 40 40 
As,x [cm²/m] 11,3 11,3 11,3 15,4 15,4 11,3 11,3 
As,y [cm²/m] 11,3 11,3 11,3 5,0 5,0 11,3 11,3 
λ [-] 1 1 1 3 3 1 1 
ds,x [mm] 12 12 12 14 14 12 12 
ds,y [mm] 12 12 12 8 8 12 12 
G [N/mm²] ∞ ∞ 0 ∞ 0 ∞ 0 
Die Ergebnisse der Berechnungen sind in Bild 7-48 und Bild 7-49 dargestellt. Es ist 
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nieurmodell stets größer und die der y-Richtung meist kleiner ermittelt werden als mit 
dem FE-Modell. Die Unterschiede in der x-Richtung betragen bis zu 26 %. 
 
Bild 7-48: Bezogene Normalkraft der Bewehrung in x-Richtung mit der FEM und 
dem Ingenieurmodell 
 
Bild 7-49: Bezogene Normalkraft der Bewehrung in y-Richtung mit der FEM und 
dem Ingenieurmodell 
Die unterschiedlichen Ergebnisse sind auf drei Ursachen zurückzuführen: 
1. Die Stäbe bei der FEM werden diskret vorgegeben. Somit ist über die endliche 
betrachtete Breite eine ganzzahlige Menge an Bewehrungsstäben vorhanden. Im 
Ingenieurmodell wird die Bewehrung auf die Rissrichtung transformiert. Dabei 
ergeben sich üblicherweise keine ganzzahligen Mengen für die Bewehrungsstä-
be.  
2. Die Bewehrungsstäbe im FE-Modell können neben Normalkräften auch Biege-
momente und Querkräfte übertragen (Bild 7-50). Dies bleibt beim Ingenieurmo-
dell unberücksichtigt. Werden die Kraftanteile aus Biegung und Normalkraft auf 
die Beanspruchungsrichtung bezogen, so ergeben sich bessere Übereinstimmun-
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Bild 7-50: Kraftübertagung der Bewehrung im FE-Modell und im Ingenieurmodell 
3. Mit der Berücksichtigung des nichtlinearen Verbundverhaltens im FE-Modell 
ergeben sich beanspruchungsabhängig Umlagerungen der Stahlspannungen im 
Rissquerschnitt. Damit wird die Bewehrung mit der größeren Abweichung von 
der Beanspruchungsrichtung, in diesem Fall die y-Richtung, im FE-Modell stär-
ker aktiviert als im Ingenieurmodell. Dies ist auf die größere Verbundsteifigkeit 
der y-Richtung zurückzuführen. Um dies zu veranschaulichen, wurde weiterge-
hend folgende Parameterkonstellation untersucht: 
? Θ  = 20° 
? λ  = 1,0 
? ds,x  = ds,y = 16 mm 
? fc  = 30 N/mm² 
? G  = ∞ (schubstarre Rissufer) 
? srm  = 15 cm 
? gute Verbundbedingungen 
Die Ergebnisse der Berechnung sind in Bild 7-51 dargestellt. Dazu wurden die 
Verbundspannungen und der Schlupf der jeweiligen Bewehrungsrichtung in 
gleichem Abstand vom Riss ermittelt und die Sekantensteifigkeit im Verbundan-
satz aus Gl. (3-8) eingetragen. Während die Verbundspannungen in der  
x-Richtung mit wachsendem Schlupf nur noch unterproportional zunehmen, sind 
die Verbundspannungen der y-Richtung weitgehend proportional zum Schlupf. 
Die Verbundsteifigkeit in y-Richtung ist in diesem Fall etwa doppelt so groß wie 
in x-Richtung. Dies erklärt die relativ hohen Stahlspannungen der y-Richtung in 
den Versuchen gegenüber dem Ingenieurmodell in Abschnitt 7.2.3. Die Diskre-
panz ist in y-Richtung umso größer, je kleiner die Schiefwinkligkeit Θ ist. Im 
Rahmen des Rissbreitennachweises sind die Stahlspannungen der y-Richtung für 
kleine Θ jedoch nicht maßgebend und die möglichen Abweichungen mit 









FRiss,x-Anteil = Nx · cosΘ
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(a) (b) 
Bild 7-51: Verbundspannungs-Schlupfbeziehung:  
(a) Bewehrung in x-Richtung und (b) Bewehrung in y-Richtung 
7.6 Parameterstudie mit dem Rissbreitenansatz 
Auf Basis von Gl. (7-18) wurde eine Parameteruntersuchung vorgenommen. Hierbei 
wurden die Schiefwinkligkeit Θ von 0° bis 90° und das Bewehrungsverhältnis λ vari-
iert. Die Randbedingungen lauten wie folgt: 
? N1 = 250 kN 
? ds,x  = ds,y  = 12 mm 
? As,x = 11,3 cm²/m (const.) 
? λ  = 1, 2 und 5 
? Ac = 1000 cm² 
? fctm  = 2,0 N/mm² 
? Ec  = 25.000 N/mm² 
? Es  = 200.000 N/mm² 
Für den maximalen Rissabstand in Bild 7-52 ergibt sich mit steigendem Bewehrungs-
verhältnis λ eine Zunahme von s1r,max. Für λ = 1 weist s1r,max aufgrund der symmetri-
schen Bewehrung einen spiegelsymmetrischen Verlauf auf. Ab einer Schiefwinkligkeit 
von Θ = 32° ist eine Abnahme bis Θ = 45° zu erkennen. Diese Abnahme ist auf den 
rechten Term in Gl. (7-24) zurückzuführen, wonach die Einleitungslänge für die Erst-
rissbildung maßgebend wird. Ein dazu affiner Verlauf ergibt sich für λ = 2 und 5. Bei 
λ = 2 weist der Rissabstand wegen der geringeren Bewehrung in y-Richtung keine 
Symmetrie auf, sondern zeigt für Θ > 45° monoton steigende Werte. Für λ = 5 ist bei 
Θ = 48° die Streckgrenze des Betonstahls mit fyk = 500 N/mm² in y-Richtung erreicht. 
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Bild 7-52: Maximaler Rissabstand nach Gl. (7-24) bzw. Gl. (7-25) in der Hauptrich-
tung 1 in Abhängigkeit von Gl. (7-19), der Schiefwinkligkeit Θ und dem 
Bewehrungsverhältnis λ 
Wie von Stabtragwerken her bekannt, führt die in Bild 7-53 dargestellte Verringerung 
des Bewehrungsgrades effρ*, hier beeinflusst durch zunehmendes λ und Θ, zur Zu-
nahme der Dehnungsdifferenz. Wie beim maximalen Rissabstand ist der Verlauf der 
Dehnungsdifferenz für λ = 1 spiegelsymmetrisch. Für λ = 2 ist der Verlauf affin zu 
λ = 1 und weist ein Maximum bei Θ = 64° auf. Bei weiterer Steigerung von Θ nimmt 
effρ* in Gl. (7-21) zu und damit die Dehnungsdifferenz wieder etwas ab. Für λ = 5 
ergibt sich eine monoton steigende Dehnungsdifferenz bis zum Erreichen der Streck-
grenze des Betonstahls. 
 
Bild 7-53: Dehnungsdifferenz nach Gl. (7-20) bzw. Gl. (7-21) in der x- bzw.  
y-Richtung in Abhängigkeit von Gl. (7-19), der Schiefwinkligkeit Θ und 
dem Bewehrungsverhältnis λ 
Die in Bild 7-54 dargestellte charakteristische Rissbreite wk weist bei steigendem λ und 
für Θ > 0° stets größere Werte auf als für Θ = 0°. Für ein Innenbauteil der Anforde-












































λ = 2λ = 5
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nicht überschritten werden. Dies ist bei der vorliegenden Parameterkonstellation für 
eine beliebige Orientierung der Bewehrung nur mit λ = 1 sichergestellt. Für Θ = 45° 
ergibt sich eine um 24 % größere charakteristische Rissbreite als für Θ = 0°, wobei die 
rechnerisch wirksame Bewehrung je m² für Θ = 45° gegenüber Θ = 0° um den Faktor 2 
größer ist. Das Maximum von wk mit λ = 1 liegt bei Θ = 35° bzw. bei 55° und ist ge-
genüber der Berechnung ohne Richtungsabweichung um 75 % größer. Für λ = 2 wird 
die Grenzrissbreite bei Θ = 29° bzw. für λ = 5 bei Θ = 27° überschritten. Der Unter-
schied von wk zwischen λ = 1 und λ = 5 beträgt für Θ = 45° rund das Dreifache.  
 
Bild 7-54: Charakteristische Rissbreite wk nach Gl. (7-18) in Abhängigkeit von der 
Schiefwinkligkeit Θ und dem Bewehrungsverhältnis λ 
7.7 Schlussbemerkung 
Mit dem neuen Rissbreitenansatz steht eine Methode auf Basis konsistenter mechani-
scher Grundprinzipien zur Verfügung, die eine praxisgerechte Bestimmung der Stahl-
spannungen, Rissabstände, Dehnungsdifferenz und Rissbreiten von Flächentragewerken 
aus Stahlbeton mit beliebig orientierter Bewehrung sowohl unter einaxialer als auch 
unter zweiaxialer Beanspruchung ermöglicht. Dabei wurde ein normkonformer Berech-
nungsansatz als Basisformulierung gewählt.  
In Bild 7-55 sind die Ergebnisse der Rissbreitenberechnungen für reinen Zug und Bie-
gung zusammengefasst und den maximalen Rissbreiten bzw. den 95%-Quantilwerten 
aus den eigenen Versuche und den Versuchen aus [Iva-82], [Pet-64] gegenüber gestellt. 
Der eigene Ansatz ergibt im Vergleich mit Versuchswerten wirklichkeitsnahe Ergebnis-
se. Damit ist die Sicherstellung der Rissbreite bei beliebig orientierter Bewehrung unter 
Biege- und Zugbeanspruchungen möglich. Der Ansatz von CLARK [Cla-73] weist 
mehrheitlich konservative Berechnungsergebnisse auf (Bild 7-56). Mit dem Ansatz von 
GIORDANO & MANCINI [Gio-09] (Bild 7-57) wird meist eine bessere Übereinstimmung 
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95%-Quantils, die gemessene Rissbreite häufig unterschritten. Eine zielsichere Berech-
nung ist mit [Gio-09] für eine von bis zu Θ ≤ 30° von der Hauptzugrichtung abwei-
chende Bewehrung nicht möglich. Den Berechnungsergebnissen in Bild 7-55 bis  
Bild 7-57 liegen folgende Versuchsdaten zugrunde: 
? Scheiben einaxial beansprucht   27  Werte [Pet-64] 
? Platten einaxial beansprucht   15  Werte [Iva-82] 
? Scheiben ein- und zweiaxial beansprucht 26  Werte (eigene Versuche) 
       
(a) (b) 
Bild 7-55: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen und nach 
Gl. (7-18) – eigene Versuche und Versuche aus [Iva-82] sowie [Pet-64] 
       
(a) (b) 
Bild 7-56: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen und nach  
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Clark & DIN 1045-1
v = 0,42
s = 0,90 mm 
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(a) (b) 
Bild 7-57: Vergleich der gemessenen und rechnerischen Rissbreite: (a) Maximalwerte 
und (b) 95 %-Quantilwerte der Rissbreiten aus Versuchen und nach  










































s = 0,39 mm 
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8 Formänderungsansatz für Flächentragwerke mit beliebig orien-
tierter Bewehrung 
8.1 Vorbemerkung 
Die rechnerische Bestimmung von Formänderungen bei Flächentragwerken aus Stahl-
beton erfordert eine zutreffende mathematische Formulierung. Bisherige Ansätze für 
Flächentragwerke aus z. B. [Aoy-83], [Vec-86], [Pan-95], [Kau-98] lassen nur iterative 
Lösungen zu und berücksichtigen keine Interaktion der Hauptrichtungen bei zweiaxia-
ler Zugbeanspruchung.  
Ziel dieses Abschnittes ist die Erarbeitung eines konsistenten, geschlossenen Ansatzes 
für die Verformungsberechnung bei Flächentragwerken auf Basis mechanischer Grund-
prinzipien und unter Berücksichtigung des nichtlinearen Materialverhaltens von Stahl-
beton. Es sollen die Grundfälle reiner Zug, reine Biegung und Druck-Zug-Schub-
Kombinationen beschrieben werden. Die nachfolgenden Untersuchungen bauen auf 
Berechnungsgrundlagen für Stahlbetonbauteile ohne Richtungsabweichung der Beweh-
rung auf. Für Θ = 0° gehen die Erweiterungen stets in die Ausgangsformulierung über.  
8.2 Berechnungsgrundlagen für den Versagenszustand 
Im Traglastzustand können sich die Bruchlinien bei Flächentragwerken aus Stahlbeton 
anders einstellen als die Risse des Gebrauchszustandes nach Abschnitt 4.2.1 und 5.3.3 
[Iva-82], [Vec-82]. Vergleichsberechnungen von AOYAGI & YAMADA [Aoy-83] haben 
für die Verfahren aus [Lei-25], [Pet-64] und [Bau-72] ergeben, dass die Wahl der Nei-
gung der Bruchlinien keinen signifikanten Einfluss auf die Stahlspannungen bei Errei-
chen der Traglast hat. Daher wird das in Abschnitt 7.2.2 beschriebene Modell im Fol-
genden zur Bestimmung der Grenztragfähigkeit des Betonstahls herangezogen. 
Bei Flächentragwerken sind zwei Versagensmodi möglich: 
? Versagen einer oder beider Bewehrungsrichtungen durch Überschreiten der 
Fließgrenze des Betonstahls εsu entsprechend Gl. (7-9) und Gl. (7-11), 
? Versagen des Betons durch Erreichen der maximalen Grenzstauchung entspre-
chend Gl. (3-2) mit εc = εc1. 
Bei Scheiben ist darüber hinaus folgender Versagensmodus zu berücksichtigen: 
? Versagen der Rissebene infolge Schubbeanspruchung bei Erreichen der maxima-
len Beanspruchbarkeit entsprechend Gl. (3-8) mit |τc,xy| = τc,max. 
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8.3 Modifizierte Zugkennlinie für einaxiale Beanspruchung  
8.3.1 Mathematische Beziehung 
Die Grundlage eines erweiterten Ansatzes für das Formänderungsverhalten von Flä-
chentragwerken bildet das Modell nach Heft 525 DAfStb [DAS-03], welches den Ein-
fluss schiefwinkliger Bewehrung erfassen soll. Für die nachstehenden Definitionen und 
Bezeichnungen gilt Bild 8-1. Hierbei handelt es sich um eine modifizierte Stahlkennli-
nie analog zu Heft 525, welche jedoch allgemeiner formuliert, auf die Hauptzugrich-
tung bezogen und im Folgenden als Zugkennlinie bezeichnet wird. Es gilt die vereinfa-
chende Annahme entsprechend [Aoy-83] und [Vec-86], dass die Richtung der 
Hauptspannung der Richtung der mittleren Hauptdehnung entspricht.  
Da zum Tension Stiffening im plastischen Zustand bei beliebiger Orientierung der 
Bewehrung keine ausreichend dokumentierten Versuchsergebnisse vorliegen, wird mit 
Erreichen der Streckgrenze fyk einer Bewehrungsrichtung ein ideal plastischer Verlauf 
für die Zugkennlinie angesetzt. In gleicher Weise wird bei Erreichen der maximalen 
Beanspruchbarkeit der Rissebene τc,max vorgegangen. 
 
Bild 8-1: Modifizierte Zugkennlinie zur Berücksichtigung des Tension Stiffening 
Im ungerissenen Bereich (0 < ε1m ≤ εcr1) besteht der Zusammenhang zwischen der mitt-
leren Hauptdehnung ε1m und ε1c mit: 
εଵ୫ = εଵୡ (8-1) 
Für den Rissbildungsbereich (εcr1 < ε1m < 1,3 · ε1cr1) gilt: 
εଵ୫ = εଵୱ −
β୲ ∙ (σଵ − σଵୡ୰) + (1,3 ∙ σଵୡ୰ − σଵ)
0,3 ∙ σଵୡ୰ ∙ (εଵୡ୰ଶ − εଵୡ୰ଵ) (8-2) 
Die mittlere Hauptdehnung berechnet sich im abgeschlossenen Rissbild bis zur Streck-
grenze einer Bewehrungsrichtung (1,3 · ε1cr1 < ε1m < ε1pl) zu: 
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Bewehrung. Bis zum Vorliegen weiterer experimenteller Untersuchungen wird vorge-
schlagen, die Formulierung aus [DAS-03] zu übernehmen. Damit ergibt sich für: 
? kurzzeitige Beanspruchungen   βt = 0,40 
? langandauernde Beanspruchungen  βt = 0,25 
8.3.2 Verifizierung an Versuchen 
Versuche von Peter 
In Bild 8-3 und Bild 8-4 sind die Berechnungsergebnisse nach Gl. (8-1) bis (8-3) mit 
βt = 0,4 (Kurzzeit) den Versuchsergebnissen aus [Pet-64] gegenübergestellt. Sowohl für 
den Referenzversuch S 2r 0 mit Θ = 0° als auch für den Versuch S 2r 40 mit Θ = 40° ist 
eine Übereinstimmung festzustellen. In den Versuchen trat das Versagen bei Erreichen 
der Streckgrenze der x-Richtung im Verankerungsbereich ausgehend vom Rand auf.  
 
Bild 8-3: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 0 [Pet-64] 
mit Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-1) bis (8-3), Θ = 0° 
 
Bild 8-4: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 40  
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Im Anhang D-9 sind Nachrechnungen weiterer Versuche aus [Pet-64] dargestellt, bei 
denen bis auf den Versuch S 2r 10, in welchem der Lasteinleitungsbereich deutlich vor 
Erreichen der Streckgrenze versagte, stets übereinstimmende Ergebnisse mit den Ver-
suchswerten erzielt werden.  
8.3.3 Parameteruntersuchungen 
Auf Basis der Gl. (8-1) bis (8-3) wurde eine Parameteruntersuchung durchgeführt und 
die Randbedingungen wie folgt festgelegt: 
? fctm  = 2,5 N/mm² 
? fc,cyl = 25 N/mm² 
? fyk = 500 N/mm² 
? Ec  = 25.000 N/mm² 
? Es  = 200.000 N/mm² 
? h  = 10 cm 
? b  = 100 cm 
? effρx  = 0,010 
? Θ  = 0° bis 45° 
? λ  = 1 bzw. 5 
? βt  = 0,40 
Die Ergebnisse der Berechnungen bis zum Erreichen der Streckgrenze des Betonstahls 
sind in Bild 8-5 dokumentiert. Mit wachsender Schiefwinkligkeit Θ ist eine geringere 
Steifigkeit sowohl im Bereich der Erstrissbildung als auch im abgeschlossenen Rissbild 
festzustellen. Für λ = 1 ist damit bis Θ = 30° eine Abnahme der aufnehmbaren Haupt-
zugkraft N1,Rd verbunden, bei der die Streckgrenze fyk erreicht wird. Für Θ = 45° steigt 
der Wert wieder auf die Größe wie bei Θ = 0°, allerdings bei genau dem zweifachen 
Wert der Formänderung von Θ = 0°.  
Wird die Bewehrung in y-Richtung mit nur 20 % der x-Richtung berücksichtigt (λ = 5), 
so ergeben sich mit wachsendem Θ stets geringere Steifigkeiten und Beanspruch-
barkeiten, bei denen die Streckgrenze fyk des Stahls erreicht wird. Besonders deutlich 
wird dies für Θ = 45°. Hierbei ist die Streckgrenze mit λ = 5 bereits in der Rissbil-
dungsphase erreicht. Gleichzeitig liegt die Ausnutzung der zulässigen Schubspannung 
τc,max im Riss in diesem Fall bei 93 %. 
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Bild 8-5: Berechnungsergebnisse für reinen Zug nach Gl. (8-1) bis (8-3) mit unter-
schiedlicher Schiefwinkligkeit der Bewehrung Θ 
In Bild 8-6 ist der auf die x-Bewehrung bei Θ = 0° (Asx,0°) bezogene gesamte Stahlgeh-
alt je m² angegeben, der zur Sicherstellung der gleichen Steifigkeit in Abhängigkeit von 
Θ und λ mit ΣAs,Θ erforderlich ist. In ΣAs,Θ ist für Θ = 0° die Querbewehrung Asy,0° 
eingerechnet. Daher ergibt sich der Quotient für Θ = 0 und λ = 1 zu 2,0.  
Im Ergebnis ist für Θ = 45° doppelt so viel Bewehrung erforderlich wie für Θ = 0°, 
wenn beide Richtungen mit λ = 1 gleich bewehrt werden. Für λ > 1 sinkt der Gesamt-
bedarf der Bewehrung wenn Θ < 45° ist, da die in y-Richtung weniger wirksame Be-
wehrung auf die x-Richtung umgelegt und effektiver genutzt werden kann. Für Θ = 45° 
hat die Aufteilung der Bewehrungsmengen hinsichtlich der rechnerisch ermittelten 
Formänderungen keinen Einfluss. Die Gesamtmenge der Bewehrung bleibt stets gleich. 
 
Bild 8-6: Auf die x-Richtung bei Θ = 0° bezogener Gesamtstahlbedarf zur Sicherstel-
lung der gleichen Steifigkeit nach Gl. (8-1) bis (8-3) 
Im Ergebnis ist es sinnvoll, für Θ < 45° die y-Richtung mit λ < 1,0 auszuführen, da die 
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Für Θ = 45° ist dies rechnerisch nicht von Bedeutung. Die Bewehrungsmengen und 
Durchmesser sollten dennoch möglichst symmetrisch mit λ = 1,0 bzw. As,x = As,y ge-
wählt werden, um ein vorzeitiges Fließen einer Richtung infolge unterschiedlicher 
Verbundsteifigkeiten (Abschnitt 7.5) zu vermeiden und die Verformungsfähigkeit bei 
Scheiben mit τc,xy < τc,max sicher zu stellen. 
8.4 Modifizierte M-κ-Beziehung für einaxiale Beanspruchung 
8.4.1 Mathematische Beziehung 
Die Beziehungen für biegebeanspruchte Bauteile im gerissenen Zustand nach [Zil-06] 
lassen sich auf schiefwinklige Bewehrung erweitern. Die Berechnung der mittleren 





Die mittlere Druckzonenhöhe ergibt sich zu: 
x୫ = d୫ ∙ ቆ−αୣ,ୣ୤୤ ∙ ρଵ∗ + ට൫−αୣ,ୣ୤୤ ∙ ρଵ∗൯ଶ + 2 ∙ αୣ,ୣ୤୤ ∙ ρଵ∗ቇ (8-5) 
Dabei ist 
xm mittlere Druckzonenhöhe, 
dm mittlere statische Nutzhöhe (x- und y-Richtung), 
αୣ,ୣ୤୤ = ୉౩,౛౜౜୉ౙౣ  Verhältnis der E-Moduli, 
Eୱ,ୣ୤୤ = கభ౩∙୉౩கభౣ  effektiver E-Modul, Dehnungen nach Abschnitt 8.3.1, 
ρଵ∗ = ୅౩,౮∙ୡ୭ୱ
ర஀ା୅౩,౯∙ୱ୧୬ర஀
ୠ∙ୢ   mechanischer Bewehrungsgrad. 
Der Berechnungsweg gliedert sich wie folgt: 
1. Berechnen von ε1s nach Abschnitt 8.3 mit dem inneren Hebelarm zm für den Zu-
stand II analog zu Gl. (8-5), jedoch mit αୣ = ୉౩୉ౙౣ. 
2. Ermitteln der mittleren Dehnung in Höhe der Bewehrung ε1m über die modifi-
zierte Zugkennlinie nach Abschnitt 8.3. 
3. Berechnung der Zuggurtsteifigkeit mit Es,eff und αe,eff. 
4. Ermitteln der mittleren Druckzonenhöhe nach Gl. (8-5). 
5. Berechnung der mittleren Krümmung nach Gl. (8-4). 
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Der innere Hebelarm bestimmt sich, bei Annahme einer linearen Druckspannungsver-
teilung zu z୫ = d୫ − ୶ౣଷ  und die Hauptnormalkraft des Zuggurtes mit Nଵ =
୑భ
୸ౣ. Eine 
Begrenzung der Schubspannungen im Riss ist bei reiner Biegung nicht erforderlich, da 
die Schubkräfte in der Ebene durch die Betondruckzone aufgenommen werden  
[Fra-84]. Dies ist bislang für Bewehrungsgrade ρଵ,୥୰ୣ୬୸∗ ≤ 0,8	% durch Versuche aus 
[Ebn-63], [Wäs-69] und [Iva-82] verifiziert. Für höhere Bewehrungsgrade kann die Bezie-
hung τc,xy < τc,max zusätzlich herangezogen werden. 
Aus den Krümmungen nach Gl. (8-4) kann bei bekanntem Momentenverlauf die 
Durchbiegung mit dem Prinzip der virtuellen Kräfte berechnet werden [Dud-98]. Dabei 
ist analog zu Gl. (8-1) bis (8-3) zwischen gerissenen und ungerissenen Bereichen zu 
unterscheiden. Bei nicht konstantem Steifigkeitsverlauf entlang der Bauteilachse erfolgt 
die Durchbiegungsberechnung mittels numerischer Integration, z. B. mit der Simpson-
regel [Bro-99], am jeweiligen Punkt. 
Sofern Dauerlasten zu berücksichtigen sind, kann die Steifigkeit des Querschnittes im 
Zustand II vereinfachend nach [Zil-06] mit  
EI(୲)୍୍
EI(୲଴)୍୍
≈ 2 + φ2 ∙ (1 + φ) (8-6) 
abgeschätzt werden. Die Ermittlung der Kriechzahl ϕ erfolgt nach Heft 525 DAfStb 
[DAS-03] bzw. nach MC 2010 [CEB-10]. Für Dauerschwingbeanspruchungen kann 
nach MC 2010 eine von der Lastspielzahl N abhängige Schwingkriechzahl ermittelt und 
in Gl. (8-6) eingesetzt werden. Bei der Berechnung der Kriechzahl ϕ muss die Belas-
tungsdauer (t - t0) mit N/(1440 · f) substituiert werden. Eine Auswertung in Abhängig-
keit der Frequenz f ist in [Emp-95] angegeben. 
8.4.2 Verifizierung an Versuchen  
Versuche von IVÁNYI & LARDI 
Die Versuchskörper aus [Iva-82] wurden einer zyklischen Beanspruchung mit 104 
Lastwechseln im SLS ausgesetzt. Im Rahmen der Berechnungen wurde für die entspre-
chenden Laststufen eine Schwingkriechzahl nach MC 2010 [CEB-10] berechnet und in 
Gl. (8-6) in Ansatz gebracht. Die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen 
wurde unterhalb der zyklischen Beanspruchung mit βt = 0,40 und oberhalb mit βt = 0,25 
berücksichtigt.  
Aus der Versuchsdokumentation und Vergleichsberechnungen auf Querschnittebene 
folgt, dass die Betonstauchungen im Gebrauchslastbereich für die Versuche mit ca. 
εc = 1,0 ‰ zu berücksichtigen sind. Daraus ergibt sich mit den Kennwerten der Eig-
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nungsprüfung und der Betonkennlinie nach Gl. (3-2) ein rechnerischer mittlerer Sekan-
tenmodul von Esek,cm = 20.000 N/mm². 
In Bild 8-7 sind die Berechnungs- und die Versuchswerte für den Nullversuch P1 mit 
Θ = 0° angegeben. Sowohl der Bereich der Kurzzeitbeanspruchung, als auch die Ver-
formungszunahme infolge der zyklischen Beanspruchung und die mittleren Krümmun-
gen bei anschließender Weiterbelastung werden mit Gl. (8-5) richtig erfasst. Der Ver-
such P1 wurde bei Erreichen der Streckgrenze des Stahls abgebrochen. 
 
Bild 8-7: Vergleich der aus dem Versuch P1 ermittelten Momenten-Krümmungs-
beziehung mit Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 0° 
Bei P8 mit Θ = 30° (Bild 8-8) ergeben sich mit Gl. (8-5) ebenfalls Übereinstimmungen 
vor und nach der zyklischen Beanspruchung. Der Versuch wurde bei Erreichen der 
Streckgrenze des Stahls fortgesetzt. Der Beginn der plastischen Krümmungen und die 
Traglast werden rechnerisch mit ausreichender Genauigkeit erfasst.  
 
Bild 8-8: Vergleich der aus dem Versuch P8 ermittelten Momenten-Krümmungs-
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Bei sieben Versuchskörpern aus [Iva-82] ist ein Vergleich zwischen der rechnerischen 
und der tatsächlichen Grenztragfähigkeit möglich und führt zu übereinstimmenden 
Ergebnissen mit dem theoretischen Ansatz. Im Anhang F-1 sind Nachrechnungen der 
Versuche aus [Iva-82] angegeben. 
Versuche von WÄSTLUND & HALLBJÖRN 
Bei den in [Wäs-69] dokumentierten Versuchen handelt es sich um vier einfeldrige 
Platten mit Kragarmen (vgl. Bild 2-9). Die Versuchskörper waren in y-Richtung paral-
lel zum Hauptmomentvektor M1 bewehrt. Daraus folgt rechnerisch die Wirksamkeit 
dieser Bewehrung zu Null. Die Schiefwinkligkeit wurde von Θ = 0° bis 30° in 10° 
Schritten variiert. Die Sollplattendicke ist mit h = 10 cm, der Stabdurchmesser mit 
ds = 6 mm und der Stababstand mit s = 4,5 cm angegeben.  
Auf Basis der Gl. (8-1) bis (8-3) und (8-4) lassen sich bei konstantem Moment und 
damit konstanter Biegesteifigkeit über die Feldlänge die Verformungen in Feldmitte 
allein mit Gl. (8-4) und dem Prinzip der virtuellen Kräfte bestimmen [Dud-98].  
In Bild 8-9 und Bild 8-10 sind die Ergebnisse der Berechnungen den Messwerten ge-
genüber gestellt. Hierbei wurde der Mitwirkungsfaktor mit βt = 0,4 berücksichtigt, da es 
sich ausschließlich um Kurzzeitversuche handelte. Sowohl für den Nullversuch als auch 
für die Schiefwinkligkeit der Bewehrung mit Θ = 30° können hinsichtlich der Mitten-
verformung f und der Traglasten übereinstimmende Werte erzielt werden.  
Für die Nachrechnungen mit Θ = 10° und 20° ergeben sich ebenfalls übereinstimmende 
Ergebnisse (Anhang G-1). Zusammenfassend ist festzustellen, dass mit dem eigenen 
Ansatz die realitätsnahe Bestimmung der Durchbiegungen bei schiefwinklig bewehrten 
Platten unter einaxialer Biegebeanspruchung bis in den Traglastbereich möglich ist. 
 
Bild 8-9: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P1 mit 
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Bild 8-10: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P4 mit 
Berechnungsergebnissen (Integration von Gl. (8-4) mit dem PvK), Θ = 30° 
8.5 Modifizierte Zugkennlinie für zweiaxiale Beanspruchung  
8.5.1 Mathematische Beziehung  
Anhand der Versuchsergebnisse aus Abschnitt 5.4 und den FE-Berechnungen aus Ab-
schnitt 6.5.2 ist festzustellen, dass bei zweiaxialer Beanspruchung stets das Verhältnis 
der Beanspruchungen k = σ2/σ1 in das Formänderungsverhalten einzubeziehen ist. 
Zwischen beiden Hauptzugrichtungen besteht eine Interaktion, welche im Folgenden 
mathematisch erfasst werden soll.  
Erstrissspannung des Betons bei zweiaxialer Zugbeanspruchung 
Im Fall einer zweiaxialen Zugbeanspruchung wird die zum Erstriss führende Zugfestig-
keit des Betons verringert (Abschnitt 3.2.2 und 5.3.1). Eine Abminderung ist in Abhän-
gigkeit des Verhältnisses der Hauptnormalspannungen mit  
	k୲ = 1 − 0,30 ∙
σଶ
σଵ ≤ 1,0 (8-7) 
möglich. Hierin ist σ1 stets die größere Hauptnormalspannung. Wenn die Hauptnormal-
spannungen mit k = 1,0 gleich groß sind, wird die Rissschnittgröße in beiden Richtun-
gen gleichzeitig erreicht und es ergibt sich eine Abminderung der Betonzugfestigkeit, 
die zur Rissschnittgröße führt, mit kt = 0,70. Die Bestimmungsgleichung für kt ist auf 
Basis der eigenen Großversuche, der Versuchsergebnisse von [Aoy-83] und der Ver-
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Hauptrichtung 1 
Im ungerissenen Bereich (0 < ε1m ≤ kt · εcr1) besteht für die Hauptrichtung 1 ein Zu-
sammenhang zwischen der mittleren Hauptdehnung ε1m und ε1c mit: 
εଵ୫ = εଵୡ (8-8) 
Für den Bereich der Rissbildung (kt · ε1cr1 < ε1m < kt · 1,3 · ε1cr1) gilt: 
εଵ୫ = εଵୱ −
β୲ ∙ (σଵ − k୲ ∙ σଵୡ୰) + k୲ ∙ (k୲ ∙ 1,3 ∙ σଵୡ୰ − σଵ)
k୲ ∙ 0,3 ∙ σଵୡ୰ ∙ (εଵୡ୰ଶ − εଵୡ୰ଵ) (8-9) 
Die mittlere Hauptdehnung berechnet sich im abgeschlossenen Rissbild bis zum Errei-
chen der Streckgrenze einer Bewehrungsrichtung (kt · 1,3 · ε1cr1 < ε1m < ε1pl) zu: 
εଵ୫ = εଵୱ − β୲ ∙ (εଵୡ୰ଶ − εଵୡ୰ଵ) (8-10) 
Dabei ist 
σ1  Hauptspannung 1, 
ε1m  mittlere Hauptdehnung 1, 
ε1c  Betondehnung vor Rissbildung in Hauptrichtung 1, 
ε1cr1  Hauptdehnung 1 im ungerissenen Zustand bei der Rissspannung mit 
εଵୡ୰ଵ = ୤ౙ౪ౣ୉ౙ , 
σ1cr Rissspannung mit σଵୡ୰ = fୡ୲୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗), 





ε1s  Hauptdehnung 1 im Riss mit εଵୱ = ஢భି஢మౙౣ୉౩∙ୣ୤୤஡భ∗ 	≥ 0, 
σ2cm mittlere Betondruckspannung mit σଶୡ୫ = β୲ ∙ σଶ ∙ ஀ସହ° für              
σଶ ≥ k୲ ∙ 1,3 ∙ σଶୡ୰, sonst σଶୡ୫ = 0, 
ε1pl  Hauptdehnung bei Erreichen der Streckgrenze im Riss mit 
εଵ୮୪ = ୤౯ౡ∙୅ౙ୉౩∙൫୅౩,౮∙ୡ୭ୱర஘ା୅౩,౯∙ୱ୧୬ర஘൯ und Aୡ = h ∙ b, 
effρଵ∗  effektiver Bewehrungsgrad effρଵ∗ = ୅౩,౮∙ୡ୭ୱ
ర஀ା୅౩,౯∙ୱ୧୬ర஀
୅ౙ,౛౜౜ 	, 
βt  Beiwert zur Berücksichtigung des Einflusses der Belastungsdauer 
oder einer wiederholten Belastung auf die mittlere Hauptdehnung, 
kt Beiwert zur Berücksichtigung einer gleichzeitig wirkenden 
Hauptspannung σ2 nach Gl. (8-7). 
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Hauptrichtung 2 
Im ungerissenen Bereich (0 < ε2m ≤ ε2cr1) besteht für die Hauptrichtung 2 ein Zusam-
menhang zwischen der mittleren Hauptdehnung ε2m und ε2c mit: 
εଶ୫ = εଶୡ (8-11) 
Für den Bereich der Rissbildung (ε2cr1 < ε2m < 1,3 · ε2cr1) gilt: 
εଶ୫ = εଶୱ −
β୲ ∙ (σଶ − k୲ ∙ σଶୡ୰) + k୲ ∙ (k୲ ∙ 1,3 ∙ σଶୡ୰ − σଶ)
k୲ ∙ 0,3 ∙ σଶୡ୰ ∙ (εଶୡ୰ଶ − εଶୡ୰ଵ) (8-12) 
Die mittlere Hauptdehnung berechnet sich im abgeschlossenen Rissbild bis zum Errei-
chen der Streckgrenze einer Bewehrungsrichtung (kt · 1,3 · ε2cr1 < ε2m < ε2pl) zu: 
εଶ୫ = εଶୱ − β୲ ∙ (εଶୡ୰ଶ − εଶୡ୰ଵ) (8-13) 
Dabei ist 
σ2  Hauptspannung 2, 
ε2m  mittlere Hauptdehnung 2, 
ε2c  Betondehnung vor Rissbildung in Hauptrichtung 2, 
ε2cr1  Hauptdehnung 2 im ungerissenen Zustand bei der Rissspannung mit 
εଶୡ୰ଵ = ୤ౙ౪ౣି஢భౙౣ୉ౙ , 
σ1cm mittlere Betondruckspannung mit σଵୡ୫ = β୲ ∙ σଵ ∙ ஀ସହ° für               
σଵ ≥ k୲ ∙ 1,3 ∙ σଵୡ୰, sonst σଵୡ୫ = 0, 
σ2cr Rissspannung mit σଶୡ୰ = fୡ୲୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଶ∗) + σଵୡ୫, 





ε2s  Hauptdehnung 2 im Riss mit εଶୱ = ஢మି஢భౙౣ୉౩∙ୣ୤୤஡మ∗ ≥ 0 , 
ε2pl  Hauptdehnung bei Erreichen der Streckgrenze im Riss mit 
εଶ୮୪ = ୤౯ౡ∙୅ౙ୉౩∙൫୅౩,౮∙ୱ୧୬ర஘ା୅౩,౯∙ୡ୭ୱర஘൯ und Aୡ = h ∙ b, 
effρଶ∗  effektiver Bewehrungsgrad effρଶ∗ = ୅౩,౮∙ୱ୧୬
ర஀ା୅౩,౯∙ୡ୭ୱర஀
୅ౙ,౛౜౜ 	 , 
kt Beiwert zur Berücksichtigung einer gleichzeitig wirkenden 
Hauptspannung σ1. 
Für k > 0,7 ist der Beiwert kt entsprechend Gl. (8-7) zu ermitteln. Bei einer Hauptzug-
spannung σ1 mit k ≤ 0,7 erfolgt zunächst eine Rissbildung in der Hauptrichtung 1. Die 
mittlere Zugbeanspruchung des Betons in der Hauptrichtung 1 ist im abgeschlossenen 
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Rissbild stets wesentlich kleiner als die mittlere Betonzugfestigkeit fctm. Daher liegt eine 
geringe zweiaxiale Zugbeanspruchung des Betons vor und in den oben angegebenen 
Bestimmungsgleichungen wird vereinfachend kt = 1,0 in der Hauptrichtung 2 angesetzt, 
da eine gleichzeitige Rissbildung in beiden Richtungen nun nicht mehr erfolgen kann.  
Die Berechnung der Rissspannung σ2cr kann mit  
σଶୡ୰ = fୡ୲୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଶ∗) + β୲ ∙ σଵ ∙
Θ
45° (8-14) 
durchgeführt werden. Bei proportionaler Laststeigerung mit k = const und dem Ver-
hältnis der Stahlspannungen k = σ2/σ1 ergibt sich bei Erreichen der Rissspannung 
σ1 = σ2cr/k. Einsetzen in Gl. (8-14) und Auflösen nach σ2cr führt auf  
σଶୡ୰ =
fୡ୲୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଶ∗)
1 − β୲ ∙ k ∙ Θ45°
 (8-15) 
und damit zur gesuchten Rissspannung in Hauptrichtung 2 unter Berücksichtigung einer 
Druckbeanspruchung σ1cm. Wenn sich für σ2cr nach Gl. (8-15) ein negativer Wert ergibt, 
so erfolgt in der Hauptrichtung 2 keine Rissbildung, da auf den Querschnitt Druckspan-
nungen wirken die größer sind als die Beanspruchung infolge σ2. 
In Bild 8-11 ist ein Ablaufdiagramm dargestellt, welches die Anwendung der oben 
genannten Bestimmungsgleichungen bei zweiaxialer Zugbeanspruchung erleichtern 
soll. 
 








σ2/σ1 ≤ 0,7 σ2/σ1 > 0,7
kt = 1,0 kt = 1 − 0,3 · σ2/σ1kt = 1 − 0,3 · σ2/σ1
0 < σ2/σ1 ≤ 1,0
Rissbildung in Hauptrichtung 2
Grenztragfähigkeit Stahlspannungen 
mit Gl. (7-9) prüfen
Gl. (8-11) bis Gl. (8-13)
mit σ1cm nach Gl. (7-14),
σ2cr nach Gl. (8-15)
σ2/σ1 ≤ 0,7 σ2/σ1 > 0,7
hydrostatische Beanspruchung
Gl. (8-8) bis Gl. (8-10)
mit Θ = 0 und σ2cm = 0
Gl. (8-8) bis Gl. (8-10)
mit σ2cm = 0
hydrostatische Beanspruchung
Gl. (8-11) bis Gl. (8-13)
mit Θ = 0 und σ1cm = 0
Grenztragfähigkeit Stahlspannungen 
mit Gl. (7-11) prüfen
Grenztragfähigkeit Rissebene 
mit Gl. (7-12) und Gl. (3-8) prüfen
Grenztragfähigkeit Rissebene
mit Gl. (7-13) und Gl. (3-8) prüfen
Gl. (8-8) bis Gl. (8-10)
mit σ2cm nach Gl. (7-15)
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8.5.2 Verifizierung an Versuchen 
Eigene Versuche (Großversuche) 
Aus Gründen der Übersichtlichkeit erfolgt die Zuordnung von N1 und N2 im Rahmen 
der Versuchsverifizierung ortsfest (Abschnitt 5.4). In Bild 8-12 ist ein Vergleich zwi-
schen den Berechnungsergebnissen und dem Versuch Z1 ohne Richtungsabweichung 
der Bewehrung (Θ = 0°) dargestellt. Die rechnerische Beziehung nach Heft 525 DAfStb 
[DAS-03] führt auf eine Rissschnittgröße, die im Versuch mit k = N2/N1 = 1,0 nicht 
erreicht wurde. Der eigene Ansatz führt dagegen zu besserer Übereinstimmung mit den 
Versuchsergebnissen. Im abgeschlossenen Rissbild wird die Steifigkeit durch k nicht 
beeinflusst und rechnerisch richtig erfasst. 
 
Bild 8-12: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z1 (ohne Zwi-
schenentlastungen) mit den Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis 
(8-10) bzw. Heft 525, DAfStb [DAS-05], k = 1,0 und Θ = 0° 
Bei Z3 wurde ein festes Verhältnis von k = 0,5 bei der Erstbeanspruchung gewählt. Es 
zeigte sich, dass die Rissschnittgröße zwar verringert, die Mitwirkung des Betons zwi-
schen den Rissen im abgeschlossenen Rissbild jedoch nicht beeinflusst wurde  
(Bild 8-13). Mit kt = 0,85 ergibt sich für die rechnerische Beziehung eine ausreichende 
Übereinstimmung mit dem Versuch. Zu Vergleichszwecken ist eine Berechnung mit 
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Bild 8-13: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z3 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10), k = 0,5 und Θ = 45° 
Im Anschluss an die Belastung mit k = N2/N1 = 0,5 (Bild 8-13) wurde die Beanspru-
chung beim Versuch Z3 umgekehrt, so dass N2 die größere Hauptzugkraft darstellt. 
Eine Rissbildung wurde im Versuch bei etwa N2cr = 300 kN festgestellt. Dies liegt 
deutlich über dem Wert von rund 250 kN bei Berücksichtigung der Betonzugfestigkeit 
allein (Bild 8-14). Die in Gl. (8-15) berücksichtigte Druckbeanspruchung σ1cm infolge 
N1 führt zur Erhöhung der Rissschnittgröße in der Hauptzugrichtung 2. Dies stimmt mit 
der Versuchsbeobachtung in Bild 8-14 gut überein. Wird der Einfluss der Querdruck-
kraft rechnerisch nicht berücksichtig (σ1cm = 0), so ergeben sich eine frühere Rissbil-
dung und erheblich größere Verformungen. 
 
Bild 8-14: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z3 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-11) bis (8-15), Θ = 45° 
Die Differenz im Bereich zwischen N2 = 100 kN bis 300 kN zwischen den Dehnungs-
verläufen aus dem Versuch und den rechnerischen Werten ist auf teilweise schräg ge-
richtete Risse w1 zurückzuführen, die durch die Erstbelastung infolge N1 entstanden 

















Eigener Ansatz (    = 0,85)





















Eigener Ansatz (    = 1,00)









Steifigkeitsdifferenz durch schräges 
Öffnen von nicht senkrecht zu N1
orientierten Rissen w1
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schnitt 5.4, Bild 5-17). Da solche Risse selbst bei Bewehrung mit Θ = 0° und einaxialer 
Zugbeanspruchung praktisch immer entstehen [Pet-64], ist eine Anfangsverschiebung 
des bereits vorgeschädigten Bauteils unter zweiaxialer Zugbeanspruchung stets zu er-
warten. Im Anhang D-9 sind weitere Ergebnisse der Nachrechnungen der Großversuche 
dokumentiert. 
8.6 Modifizierte M-κ-Beziehung für zweiaxiale Beanspruchung 
Die Übertragung der Beziehungen aus Abschnitt 8.4 ist auf zweiaxiale Biegezugbean-
spruchungen möglich. Je Hauptrichtung ist die Zuggurtsteifigkeit nach Abschnitt 8.5 
einzusetzen und die Druckzonenhöhe nach Abschnitt 8.4 zu bestimmen. Allerdings 
kommen, aufgrund des Rechenaufwandes, für die Ermittlung der Durchbiegungen nur 
noch numerische Lösungsmethoden (z. B. FEM) in Frage, auf die im Weiteren nicht 
eingegangen werden kann.  
8.7 Modifizierte Kennlinien für kombinierte Beanspruchungen 
(Zug, Druck und Schub) 
8.7.1 Mathematische Beziehung 
Mathematische Formulierungen für das Formänderungsverhalten bei kombinierter 
Beanspruchung werden u. a. von VECCHIO & COLLINS [Vec-82], AOYAGI & YAMADA  
[Aoy-83] oder PANG & HSU [Pan-95] angegeben. Diese erfassen sowohl die Verfor-
mungen des SLS als auch des ULS mit ausreichender Genauigkeit. Die Berechnung 
nach diesen Ansätzen erfordert ein mehrfach iteratives Vorgehen.  
Um den Verformungszustand unter kombinierter Beanspruchung im Rahmen eines 
geschlossenen Ansatzes ohne iterative Schritte beschreiben zu können, werden auf 
Basis von Abschnitt 8.3 weitergehende Formulierungen erarbeitet, um den Druckbe-
reich ergänzt und mit den Grundprinzipien der Festigkeitslehre verknüpft. Bei den 
nachfolgenden Ableitungen werden die in Bild 8-15 dargestellten Koordinatensysteme 
zugrunde gelegt.  
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(a) (b) (c) 
Bild 8-15: Definition der Koordinatensysteme: (a) allgemeiner Beanspruchungszu-
stand, (b) Hauptspannungen mit Rissbildung und 
(c) Bewehrungsrichtungen 
Zwischen der Ebene der Beanspruchungen und der Ebene der Hauptspannungen gilt die 
Beziehung: 
tan2Θ∗ = 2 ∙ τஞ஗σஞ − σ஗ (8-16) 
Dabei ist  
Θ* Winkel zwischen ξη-Ebene und Hauptachsenebene, 
τξη, σξ, ση angreifende Spannungen (Beanspruchungen). 







+ τஞ஗ଶ (8-17) 
ermitteln. Die Stahlspannungen ergeben sich aus Abschnitt 7.2 mit auf den Betonquer-
schnitt bezogenen Hauptspannungen nach Gl. (7-9) und (7-11). Die mittlere Hauptdeh-
nung ε1m wird bei Zugbeanspruchungen mit Gl. (8-1) bis (8-3) bestimmt. Bei zweiaxia-
ler Zugbeanspruchung, wenn σ1 und σ2 positive Vorzeichen haben und damit k = +1 
gilt, sind die in Abschnitt 8.5.1 angegebenen Beziehungen anzuwenden. Bei Druckbe-
anspruchungen können die Betonhauptdehnungen nach Umformen der Betonkennlinie 
aus Gl. (3-2) direkt mit  
εଶ୫ = εୡଵ ∙ ቌ1 − ඨ
σଶ
fୡ∗ + 1ቍ ≤ εୡଵ (8-18) 
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Dabei ist 
ε2m  Hauptdehnung 2, 
εc1  Betondehnung unter Höchstbeanspruchung, Druck negativ  
(εc1 für Normalbeton ca. 2,0 ‰ [DIN-08]), 
fc*  aufgrund der Querzugdehnung verminderte Betondruckfestigkeit 
nach Gl. (8-19). 
Bei Druckbeanspruchungen mit Querzug ist nach [Vec-82] eine Abminderung der 
Druckfestigkeit des Betons in Abhängigkeit von der Hauptdehnung ε1m zu berücksich-




0,8 + 0,34 ∙ εଵ୫εୡଵ
 (8-19) 
Dabei ist  
fc  einaxiale Betondruckfestigkeit, 
ε1m  mittlere Dehnung nach Gl. (8-1) bis (8-3). 
Die Schubbeanspruchungen im Riss werden nach Gl. (7-12) bestimmt. Hierbei ist für 
Θ der Winkel zwischen dem xy-System und dem Hauptachsensystem nach Bild 8-15 
mit Θ = Θ*– Θ** zu berechnen. 
Der Bruchzustand liegt vor, wenn entweder die Stahldehnungen den Wert der Streck-
grenze in Gl. (7-9) überschreiten, die Schubspannung τc,max im Riss nach Gl. (3-8) oder 
die maximale Betondehnung nach Gl. (8-18) erreicht wird. 
Die Verzerrungen des ξη-Systems ergeben sich durch eine Rücktransformation von der 
Hauptspannungs- in die Beanspruchungsebene zu: 
εஞ୫ = εଵ୫ ∙ cosଶΘ∗ + εଶ୫ ∙ sinଶΘ∗ 
ε஗୫ = εଵ୫ ∙ sinଶΘ∗ + εଶ୫ ∙ cosଶΘ∗ 
γஞ஗୫ = 2 ∙ (εଵ୫ − εଶ୫) ∙ sinΘ∗ ∙ cosΘ∗ 
(8-20) 
Der Vorteil der oben beschriebenen Gleichungen ist, dass alle Formänderungen über 
Transformationsbeziehungen und entsprechende Kennlinien für Druck- und Zugbean-
spruchungen allein aus dem Hauptspannungszustand und in einem Schritt für eine be-
liebig orientierte Bewehrung ermittelt werden können. Bei der numerischen Umsetzung 
sind keine Iterationen zur Berechnung der Materialkennwerte und zum Auffinden einer 
Rissrichtung erforderlich. 
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8.7.2 Verifizierung an Versuchen 
Die nachfolgend verwendeten Messergebnisse und die Berechnungsergebnisse der 
Modified-Compression-Field-Theory (MCFT) nach VECCHIO & COLLINS [Vec-82]  
wurden dem Bericht [Vec-82] entnommen. Die meisten Versuchskörper waren einem 
reinen Schubspannungszustand ausgesetzt (Θ = 45°). In einigen Fällen wurde eine 
zusätzliche Druck- oder Zugnormalkraft aufgebracht. 
Versuchskörper, die bis zum regulären Bruch durch Überschreiten der Bruchdehnung 
des Betonstahls oder das Erreichen der Schubfestigkeit der Rissebene belastet wurden, 
können für einen Vergleich des Versagensmodus mit den Berechnungsergebnissen nach 
Gl. (8-16) bis (8-20) herangezogen werden. Aus den Versuchsergebnissen lässt sich 
ableiten, dass bis λ ≤ 2,0 und Θ = 45° ein Versagen infolge Überschreitung der zulässi-
gen Stahldehnungen vorlag. Für höhere Werte von λ erfolgte ein Versagen der Rissebe-
ne durch Überschreiten der Schubfestigkeit.  
In Bild 8-16 und Bild 8-17 sind ausgewählte Berechnungen dargestellt. Es handelt sich 
um die mittleren Schubgleitungen des ξη-Systems (Bild 8-15 (a)) in Abhängigkeit der 
Schubbeanspruchung für die Versuche PV3 und PV18. Der Versuchskörper PV3 wurde 
symmetrisch bewehrt und unter reiner Schubbeanspruchung bis zum Bruch infolge 
Stahlversagen belastet (Bild 8-16). Bei der Nachrechnung mit dem eigenen Ansatz lag 
ebenfalls ein Stahlversagen vor. 
 
Bild 8-16: Vergleich der τ-γξηm-Beziehung des Versuchs PV3 mit Berechnungsergeb-
nissen nach Gl. (8-20), reiner Schub, λ = 1,0 und Θ = 45° 
Der Versuchskörper PV18 wurde mit λ = 5,7 stark unsymmetrisch bewehrt und unter 
reiner Schubbeanspruchung bis zum Bruch belastet (Bild 8-17). Das Versagen war 
sowohl im Versuch als auch bei der Nachrechnung mit dem eigenen Ansatz ein Schub-
versagen entlang der Rissufer. Dabei war die Bewehrung zum Bruchzeitpunkt rechne-
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Bild 8-17: Vergleich der τ-γξηm-Beziehung des Versuchs PV18 mit Berechnungser-
gebnissen nach Gl. (8-20), reiner Schub, λ = 5,7 und Θ = 45° 
Die Unterschiede zwischen den rechnerischen Ansätzen nach Gl. (8-16) bis (8-20) und 
der MCFT nach [Vec-82] sind charakteristisch für alle durchgeführten Nachrechnun-
gen. Während der Ansatz nach [Vec-82] die Steifigkeit bis zur Streckgrenze des Stahls 
gegenüber den Messwerten meist etwas unterschätzt, ergibt der eigene Ansatz bei Be-
anspruchungen nahe der Streckgrenze des Stahls oft etwas höhere Steifigkeiten als im 
Versuch gemessen.  
Im Anhang H-1 sind weitere Nachrechnungen dokumentiert. Die mit dem eigenen 
Ansatz berechneten Traglasten und der Versagensmodus – Stahlfließen oder Versagen 
der Rissebene durch Überschreiten der Schubbeanspruchung τc,max im Riss nach 
Gl. (3-8) – entsprechen stets dem Versuchsergebnis. Damit ist die Eignung der in Ab-
schnitt 3.5.3 angegebenen Beziehung der aufnehmbaren Schubbeanspruchungen in der 
Rissebene auch an Bauteilen nachgewiesen. 
8.8 Schlussbemerkung 
Aufgrund des unterschiedlichen Verhaltens zwischen Flächentragwerken mit Beweh-
rung in Beanspruchungsrichtung und solchen mit schiefwinkliger Bewehrung wurden 
die bestehenden Ansätze zur Berechnung der Formänderungen aus [DAS-03] und  
[Zil-06] erweitert. Dabei sind die wesentlichen Einflussparameter für schiefwinklige 
Bewehrung berücksichtigt worden. Die Verifizierung erfolgte umfassend anhand von 
Versuchsergebnissen für  
? Längenänderungen,  
? Krümmungen,  
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und ergab Übereinstimmungen zwischen Versuchen und dem eigenen rechnerischen 
Ansatz. 
Für zweiaxiale Zugbeanspruchungen wurde erstmalig eine Interaktion beider Haupt-
richtungen explizit in einen Berechnungsansatz, unter Berücksichtigung der Verbund-
wirkung, integriert.  
Aufgrund der weitgehend allgemeingültig aufgestellten integralen Formänderungsbe-
ziehung liegt ein auch für numerische Anwendungen geeignetes Modell vor, welches 
gegenüber anderen Ansätzen aus [Vec-82], [Aoy-83] oder [Pan-95] einfacher umzuset-
zen ist und dennoch die Charakteristik von flächigen Stahlbetonbauteilen wie Platten 
und Scheiben gleichwertig erfasst. Vorteilhaft ist dabei, dass eine geschlossene Lösung 





9 Empfehlungen zur praktischen Nachweisführung bei Flächen-
tragwerken mit schiefwinkliger Bewehrung 
9.1 Abgrenzung zwischen in Beanspruchungsrichtung und schiefwinklig 
bewehrten Flächentragwerken 
Die Abgrenzung zwischen in Beanspruchungsrichtung und schiefwinklig bewehrten 
Flächentragwerken wird in der Literatur unterschiedlich behandelt und meist über einen 
Grenzwert für die Schiefwinkligkeit definiert. Dabei ist die Schiefwinkligkeit rechne-
risch zu berücksichtigen, wenn Θ den folgenden Grenzwert überschreitet: 
? EBENER Θ ≥ 25° 
? PETER Θ ≥ 25° 
? LEONHARDT Θ > 15° 
? LARDI Θ > 15° 
? DIN, EC, MC Θ ≥ 15° 
EBNER [Ebn-63] folgert auf Grundlage eigener experimenteller Untersuchungen, dass 
örtliche Abweichungen in der Bewehrungsführung bis zu Θ = 25° akzeptabel seien. 
Diese These wurde kurze Zeit später von PETER [Pet-64] bekräftigt, obwohl seine eige-
nen Untersuchungen zeigen, dass die Rissbreiten und Verformungen bei Θ = 20° um ca. 
30 % größer sind als für Θ = 0°. Die Angaben von LEONHARD [Leo-77] und aus  
[DIN-08], [EC2-11], [CEB-10] beziehen sich allein auf den Nachweis der Rissbreiten-
begrenzung. Der Vorschlag von LARDI [Lar-85] schließt eine Bemessung für Rissbrei-
ten und Traglasten ein.  
Rechnerisch ist bereits mit Θ = 15° eine merkliche Zunahme der Rissbreiten und der 
Verformungen zu verzeichnen (Abschnitt 7 und 8). Für eine sichere und gebrauchsfähi-
ge Auslegung von Bauteilen ist ab diesem Wert eine Schiefwinkligkeit der Bewehrung 
unbedingt zu berücksichtigen. 
Aufgrund der Vielzahl möglicher Parameterkonstellationen (Θ, λ, ds,x/ds,y) wird vom 
Verfasser vorgeschlagen, keine Abgrenzung über einen pauschalen Grenzwert für die 
Schiefwinkligkeit Θ vorzunehmen. Vielmehr wurden die in den Abschnitten 7 und 8 
erarbeiteten Ansätze für den Rissbreitennachweis und die Verformungsberechnung auf 
Basis der bestehenden Nachweis- und Berechnungsmethoden generalisiert. Dies erlaubt 
eine allgemeingültige Beschreibung des Gebrauchsverhaltens von Flächentragwerken 
aus Stahlbeton und die Sicherstellung der Gebrauchstauglichkeit. Im Rahmen dieser 
generalisierten Ansätze ist der Sonderfall Θ = 0° automatisch enthalten.  
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9.2 Hinweise zum Konstruieren bei schiefwinkliger Bewehrung 
Zur Sicherstellung einer ausreichenden Robustheit bzw. Duktilität beim Übergang in 
den Zustand II ist eine ausreichend dimensionierte Bewehrung bei Flächentragwerken 
aus Stahlbeton vorzusehen. Diese kann allgemein mit Gl. (7-9) und (7-11) durch das 
Auflösen nach der zulässigen Stahlspannung ermittelt werden [Pet-64]. Allerdings 
ergibt sich bei schiefwinkliger Bewehrung die Schwierigkeit, ein geeignetes Verhältnis 
λ = As,x/As,y im Voraus festzulegen. Da bereits ab Θ > 15° bei ungeschickter Wahl von 
λ ein erheblicher Verformungszuwachs resultieren kann, ist eine möglichst optimale 
Wahl der Anteile der Bewehrung in x- und y-Richtung erforderlich.  
Einen ersten Anhaltspunkt beim Konstruieren mit Scheiben und Platten bieten die  
DIN 1045-1 bzw. der EC 2. Es gilt, dass bei Platten mindestens 20 % der Längsbeweh-
rung in Querrichtung einzulegen sind. Somit kann als untere Grenze λmin = 0,2 bzw. 
As,y = 0,2 · As,y gesetzt werden. Darüber hinaus ist bei einer Schiefwinkligkeit von 
Θ = 45° eine Bewehrung mit λ = 1,0 rechnerisch am wirksamsten (Bild 8-5). Bis zu 
einer Abweichung von Θ < 30° hat die Bewehrung in y-Richtung zwar kaum Einfluss 
auf den Tragwiderstand, übt bei Scheiben jedoch, neben der lokalen und globalen Rau-
igkeit, eine stabilisierende Wirkung im Rissquerschnitt aus und verhindert ggf. ein 
sprödes Versagen der Rissebene infolge Schub. Die Wahl von λ = 1,0 bei Θ < 30° führt 
allerdings nicht zur Ausnutzung des Betonstahls in der y-Richtung. 
Bei dem nachfolgenden Vorschlag in Bild 9-1 wird in Anlehnung an DIN 1045-1 bis zu 
einem Winkel von Θ ≤ 15° ein Mindestquerbewehrungsgehalt von As,y = 0,2 · As,x 
gewählt. Für eine maximale Schiefwinkligkeit von Θ = 45° wird das Verhältnis der 
Bewehrungsflächen mit λ = 1,0 festgelegt. Für die Zwischenwerte 15° ≤ Θ < 45° wird 
ein linearer Verlauf angesetzt.  
 
Bild 9-1: Erforderliche, auf die x-Richtung bezogene Mindestbewehrung der  
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Mit der Beziehung in Bild 9-1 wird sichergestellt, dass keine wesentlich größeren Ver-
formungen als bei der Wahl von λ = 1,0 bei allen Schiefwinkligkeiten bis Θ = 45° auf-
treten. Gleichzeitig wird die Streckgrenze des Betonstahls auf einem ähnlich hohen 
Lastniveau erreicht. Hinsichtlich des Gesamtstahlbedarfs lassen sich hiermit weitge-
hend optimale Ergebnisse erzielen. Bei Scheiben ist darüber hinaus ein rechnersiches 
Schubversagen der Rissebene mit Bild 9-1 ausgeschlossen. Im Sonderfall der hydrosta-
tischen Beanspruchung ist davon unabhängig stets λ = 1,0 zu wählen, da Risse im un-
günstigen Fall die Bewehrung mit Θ = 30° bis 45° kreuzen. 
Für die in Abschnitt 8.3.3 durchgeführte Parameterstudie bei einaxialer Beanspruchung 
wird die Beziehung aus Bild 9-1 angewendet. Die erzielten Ergebnisse sind in Bild 9-2 
dargestellt. Die Zunahme der Verformungen Δε1m ist auf eine rechnerische Verformung 
für λ = 1,0 bezogen, wobei gilt As,x = const. Die Abnahme der Beanspruchbarkeit 
Δσ1,Rd wird ebenfalls auf die Hauptspannung σ1,Rd für λ = 1,0 bezogen. Bei Berücksich-
tigung der Beziehung aus Bild 9-1 erfolgt gegenüber λ = 1,0 im ungünstigen Fall eine 
Dehnungszunahme Δε1m von 8 % bzw. eine Verminderung der Beanspruchbarkeit 
durch Δσ1,Rd um –5 %. Dieses Defizit muss im Rahmen eines Nachweises selbstver-
ständlich ausgeglichen werden, ist jedoch unproblematisch, da die statisch erforderliche 
Bewehrung erst im Anschluss an eine Bemessung festgelegt wird. 
 
Bild 9-2: Bezogene Verformungszunahme und bezogene maximale Abnahme der 
Beanspruchbarkeit in Abhängigkeit von λ und Θ 
9.3 Rissbreitenberechnung bei Platten 
Für Platten können die Beziehungen analog zu dem für Scheiben entwickelten Verfah-
ren angewendet werden. Dazu wird die Hauptzugkraft N1 in der Zugzone aus der ein-
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belarm berechnet. Die Druckzonenhöhe des gerissenen Querschnittes ergibt sich im 
Gebrauchszustand in Anlehnung an [Zil-06] zu: 
x = d୫ ∙ ቀ−αୣ ∙ ρଵ∗ + ඥ(−αୣ ∙ ρଵ∗)ଶ + 2 ∙ αୣ ∙ ρଵ∗ቁ (9-1) 
Dabei ist 
dm mittlere statische Nutzhöhe (x- und y-Richtung), 
αୣ = ୉౩୉ౙౣ Verhältnis der E-Moduli, 
ρଵ∗ = ୅౩,౮∙ୡ୭ୱ
ర஀ା୅౩,౯∙ୱ୧୬ర஀
ୠ∙ୢ   mechanischer Bewehrungsgrad. 
Aus Gl. (9-1) folgt mit z୫ = d୫ − ୶ଷ und  
Nଵ =
Mଵ
z୫  (9-2) 
die Hauptzugkraft des Zuggurtes. Die weitere Vorgehensweise für die Bestimmung der 
Stahlspannungen und Rissbreiten entspricht den Nachweisverfahren an einer Scheibe 
nach Abschnitt 7.2 und 7.3. 
Die Ermittlung der Rissbreite erfolgt nach DIN 1045-1 [DIN-08] in Höhe der Beweh-
rungslage. Bei reiner Zugbeanspruchung hat dies für das Berechnungsergebnis nach 
Gl. (7-18) keine Bedeutung. Bei Biegung in dünnen Platten oder Platten mit großer 
Betondeckung können jedoch erhebliche Abweichungen zwischen der an der Oberflä-
che sichtbaren und der in Höhe der Bewehrungslagen befindlichen Rissbreite entstehen 
[DAS-03], [Kra-10a], [Cal-11] (Abschnitt 7.3.2). Die Berechnung der Rissbreite an der 
Oberfläche kann bei Biegebeanspruchung näherungsweise über eine Extrapolation mit  
w୩,ୱ୳୰୤ = w୩ ∙
(h − x)
(d୫ − x) (9-3) 
erfolgen. 
Dabei ist 
wk,surf auf die Oberfläche des Bauteils extrapolierte charakteristische Riss-
breite, 
wk charakteristische Rissbreite nach Gl. (7-18) in Höhe von dm, 
h Bauteilhöhe, 
x Druckzonenhöhe nach Gl. (9-1). 
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Der mittlere innere Hebelarm im Zustand II kann vereinfachend mit z୫ = 0,9 ∙ d୫ 
abgeschätzt werden. Dabei ist jedoch zu beachten, dass ein Kriechen der Druckzone 
unter Dauerbeanspruchung und Dauerschwinglasten zu einer Zunahme der Rissbreiten 
bei Biegebeanspruchungen führen [Leo-77]. Mit der genannten vereinfachenden An-
nahme für den inneren Hebelarm kann eine Rissbreitenzunahme infolge Druckkriechen 
oder zyklischer Beanspruchungen nicht ohne Weiteres berechnet werden. Eine rechne-
rische Erfassung dieser Effekte wird nur in Gl. (9-1) mit Gl. (8-6) berücksichtigt.  
9.4 Rissbreiten- und Formänderungsberechnung bei nicht orthogonaler 
Bewehrung 
Die Berechnung der Rissbreiten oder Formänderungen bei einbahniger oder bei nicht 
orthogonal angeordneter zweibahniger Bewehrung bereitet keine besonderen Schwie-
rigkeiten. Im Fall der einbahnigen Bewehrung ist As,y Null. Bei Anwendung des Riss-
breitenansatzes ergibt sich als maßgebende Richtung automatisch die x-Richtung.  
Bei zweibahniger Bewehrung müssen lediglich die Winkelfunktionen entsprechend 
berücksichtigt werden (Bild 9-3). Damit ist Θ durch Θx bzw. Θy zu ersetzen und die 
Ausdrücke der Kreisfunktion für die Bewehrung in y-Richtung anzupassen. In 
Gl. (7-18) bis (7-26) ist stets sin Θ durch cos Θy zu substituieren. Für die x-Richtung 
gilt weiterhin Θ = Θx. Gleiches gilt für die Ermittlung der Stahlspannungen in Gl. (7-9) 
bis (7-11). Analog wird bei der Verformungsberechnung nach Abschnitt 8 vorgegan-
gen. 
 
Bild 9-3: Koordinatendefinition bei beliebiger Orientierung der Bewehrung in  










10 Zusammenfassung und Ausblick 
Der Rissbildungsprozess von schiefwinklig bewehrten Bauteilen weist im Vergleich zur 
Bewehrungsführung in Beanspruchungsrichtung komplexere Zusammenhänge auf und 
wird von weiteren Faktoren beeinflusst.  
In Abschnitt 2 wurde dargestellt, dass die experimentellen Forschungsbemühungen der 
vergangenen 50 Jahre bei schiefwinkliger Bewehrung in verschiedenen theoretischen 
Ansätzen mündeten, die jedoch hauptsächlich auf die Bemessung im Traglastbereich 
ausgelegt wurden. Trotz der Erkenntnis, dass die Rissbreiten und Verformungen bei 
schiefwinkliger Bewehrung gegenüber Bewehrung in Beanspruchungsrichtung auf 
gleichem Spannungsniveau zu nicht vernachlässigbaren Zuwächsen führen, sind die 
bisherigen Ansätze hierzu unscharf oder liegen auf der unsicheren Seite. 
Für die Entwicklung eines numerischen Modells und eigener Berechnungsansätze dien-
ten die im Abschnitt 3 zusammengestellten Materialansätze aus der Literatur als Grund-
lagen. Diese wurden überprüft und ggf. an die Aufgabenstellung angepasst, erweitert 
oder neu formuliert. 
In den Abschnitten 4 und 5 wurden aus den Versuchsbeobachtungen Erkenntnisse zum 
Riss- und Verformungsverhalten unter ein- und zweiaxialer Zugbeanspruchung gewon-
nen. Für zweiaxiale Beanspruchung wurde erstmalig eine Interaktion der Hauptzugrich-
tungen bei schiefwinkliger Bewehrung experimentell festgestellt. Aus den Versuchser-
gebnissen wurden die Grundlagen für die Berechnungsannahmen hinsichtlich des Riss-
verhaltens (Rissorientierung, Rissbildung, Rissbreiten, Formänderungen etc.) bei den 
darauf folgenden theoretischen Untersuchungen erarbeitet. 
Das in Abschnitt 6 entwickelte numerische Modell erlaubte die umfassende Untersu-
chung der grundlegenden Zusammenhänge zwischen Stahlspannungen, Rissbreiten und 
die hierauf Einfluss nehmenden Parameter. Der Abgleich zwischen Versuchen und dem 
numerischen Modell ergab übereinstimmende Ergebnisse. Die anschließenden Parame-
terstudien für uni- und bidirektionale Rissbildung führten zur Quantifizierung der maß-
gebenden Größen für die Entwicklung weiterer Berechnungsansätze. 
Im Abschnitt 7 wurde ein eigener, auf mechanischen Prinzipien basierender Riss-
breitenansatz auf Grundlage der DIN 1045-1 bzw. des EC2/NA vorgestellt. Dieser 
Rissbreitenansatz erlaubt eine Anwendung für Scheiben und Platten unter Berücksichti-
gung der wesentlichen Parameter. Anhand von Versuchsdaten konnte die Eignung des 
Rissbreitenansatzes zur Bestimmung von Rissabstand, Dehnungsdifferenz und Rissbrei-
te verifiziert werden. Damit liegt ein praxisgerechter und konsistenter Berechnungsweg 
für Flächentragwerke mit beliebig orientierter Bewehrung unter ein- und zweiaxialer 
Zugbeanspruchung vor, der sich in die bestehende Normensituation eingliedert. 
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In Abschnitt 8 wurde das Formänderungsverhalten für zentrisch, auf Biegung und kom-
biniert beanspruchte Flächentragwerke unter Zugrundelegung wesentlicher Eingangspa-
rameter mit einem eigenen Ansatz beschrieben. Der Vergleich mit Versuchsergebnissen 
erbrachte in Bezug auf Längenänderungen, Krümmungen, Durchbiegungen und Schub-
gleitungen gute Übereinstimmungen. Darüber hinaus wurde die Interaktion bei zwei-
axialer Zugbeanspruchung geeignet erfasst. Die Berechnung erfolgte vorteilhaft in 
geschlossener Form ohne aufwändige Iterationsverfahren. 
Im Abschnitt 9 wurden abschließend weitergehende Empfehlungen zur praktischen 
Nachweisführung bei Flächentragwerken mit beliebig orientierter Bewehrung gegeben.  
Bei Flächentragwerken sind aufgrund der hohen statischen Unbestimmtheit Kraftumla-
gerungen möglich. Die Formänderungen schiefwinklig bewehrter Flächentragwerke 
weisen eine erhebliche Abhängigkeit vom Lastpfad auf. Diese Effekte sollten anhand 
weiterer Bauteilversuche ausreichend quantifiziert werden.  
Viele lokale Effekte, wie z. B. die Schubsteifigkeit der Rissufer, die verbundfreie Vor-
länge und die Druckzonenhöhe wurden entweder über Grenzwertbetrachtungen be-
stimmt oder in Anlehnung an die Erkenntnisse Bauteilen mit Bewehrung in Beanspru-
chungsrichtung übernommen, da im Zusammenhang mit schiefwinkliger Bewehrung 
wenige Versuche vorlagen. Ziel folgender Untersuchungen sollte es sein, diesbezüglich 
eine geeignete Datenbasis zu schaffen und diese durch weitergehende numerische Un-
tersuchungen zu ergänzen. 
Die bisherigen experimentellen Untersuchungen wurden in der Regel unter Kurzzeitbe-
lastung durchgeführt. Auswirkungen von Dauerbeanspruchungen oder zyklischer Bean-
spruchungen im Gebrauchslastbereich auf schiefwinklig bewehrte Flächentragewerke 
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Anhang A – Ansatz für Rissbreiten, Beispiele und Versuchsdatenbank 
A-1 Herleitung Rissbreitenansatz 
Die nachfolgend aufgeführten Beziehungen wurden aus Gründen der Übersichtlichkeit 
zunächst für unidirektionale Rissbildung mit N1 > N1cr und N2 ≤ N2cr hergeleitet und auf 
den Fußzeiger verzichtet. Darauf aufbauend sind unter Punkt F) Beziehungen für die 
bidirektionale Rissbildung mit N1 > N1cr und N2 > N2cr angegeben. 
A) Rissabstand bei Erstrissbildung 
Voraussetzung ist, dass am Ende der Einleitungslänge Dehnungsgleichheit zwischen 




sinଶ Θ = εୡ୰ (A-1) 
gilt.  
 
Bild A-1: Einleitungslängen bei Erstrissbildung 
Die Summe der Kräfte am Ende der Einleitungslänge ergibt sich zu 
N୥ୣୱ = Nୡ୰ + Nୱ୰ଵ,୶ ∙ cos Θ + Nୱ୰ଵ,୷ ∙ sin Θ.  (A-2)
Am Ende der Einleitungslänge herrscht zwischen Beton und Betonstahl Dehnungs-
gleichheit, es gilt 
σୱ୰ଵ,୶
cosଶ Θ ∙ Eୱ =
σୱ୰ଵ,୷












Auflösen nach den Stahlspannungen ergibt: 
σୱ୰ଵ,୶ = fୡ୲ ∙
Eୱ
Eୡ ∙ cos
ଶ Θ = fୡ୲ ∙ αୣ ∙ cosଶ Θ 
σୱ୰ଵ,୷ = fୡ୲ ∙
Eୱ
Eୡ ∙ sin
ଶ Θ = fୡ୲ ∙ αୣ ∙ sinଶ Θ
(A-4)
Die Beziehung zwischen Kraft und Stahlspannung der jeweiligen Bewehrungsrichtung 
wird mit  
Nୱ୰ଵ,୶ = σୱ୰ଵ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cos Θ = Aୱ,୶ ∙ fୡ୲ ∙
Eୱ
Eୡ ∙ cos
ଷ Θ = Aୱ,୶ ∙ fୡ୲ ∙ αୣ ∙ cosଷ Θ 
Nୱ୰ଵ,୷ = σୱ୰ଵ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sin Θ = Aୱ,୷ ∙ fୡ୲ ∙
Eୱ
Eୡ ∙ sin
ଷ Θ = Aୱ,୷ ∙ fୡ୲ ∙ αୣ ∙ sinଷ Θ 
(A-5)
hergestellt. Das Einsetzen von Gl. (A-5) in Gl. (A-2) ergibt: 
						N୥ୣୱ = fୡ୲ ∙ Aୡ୲ + Aୱ,୶ ∙ fୡ୲ ∙ αୣ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ fୡ୲ ∙ αୣ ∙ sinସ Θ 
				= fୡ୲ ∙ Aୡ୲ ∙ ቆ1 + αୣ ∙
Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ
Aୡ୲ ቇ 
(A-6)
Die Zugkräfte im Riss müssen mit den Zugkräften am Ende der Einleitungslänge im 




Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
 
													= Nୱଶ,୶ ∙ cos Θ + Nୱଶ,୷ ∙ sin ΘEୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
 
													= σୱଶ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cos
ଶ Θ + σୱଶ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sinଶ Θ
Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
. 
(A-7)
Die Stahlspannung in x-Richtung wird mit 
σୱ୰ଵ,୶ =
Eୱ ∙ ൫σୱଶ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cosଶ Θ + σୱଶ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sinଶ Θθ൯
Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
∙ cosଶ Θ (A-8)
berechnet. Die einzuleitende Spannungsdifferenz beträgt dann: 
σୱଶ,୶ − σୱ୰ଵ,୶ = σୱଶ,୶ −
Eୱ ∙ ൫σୱଶ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cosଶ Θ + σୱଶ,୷ ∙ Aୱ,୷ ∙ sinଶ Θ൯
Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
∙ cosଶ Θ (A-9)
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Mit der Beziehung aus Gl. (7-1) ergibt sich  
σୱଶ,୷ = σୱଶ,୶ ∙ tanଶ Θ. (A-10)
Einsetzen von Gl. (A-10) in Gl. (A-9) führt auf: 
σୱଶ,୶ − σୱ୰ଵ,୶ = 
											= σୱଶ,୶ −
Eୱ ∙ ൫σୱଶ,୶ ∙ Aୱ,୶ ∙ cosଶ Θ + σୱଶ,୶ ∙ Aୱ,୷ ∙ tanଶ Θ ∙ sinଶ Θ൯
Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
∙ cosଶ Θ 
											= σୱଶ,୶ − σୱଶ,୶ ∙
Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
Eୡ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ + Eୱ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯
 
											= σୱଶ,୶ ൮1 −
αୣ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯ ∙ 1Aୡ,ୣ୤୤
1 + αୣ ∙ ൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ൯ ∙ 1Aୡ,ୣ୤୤
൲ 
											= σୱଶ,୶1 + αୣ ∙ effρ∗ 
(A-11)
Es gilt die Abkürzung mit 
effρ∗ = Aୱ,୶ ∙ cos
ସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସ Θ
Aୡ,ୣ୤୤ .  (A-12)
Das Gleichgewicht zwischen der Zugkraft der Bewehrung und der über Verbund einzu-
leitenden Kraft wird für ein starr-plastisches Verbundgesetz mit  
σୱଶ,୶
1 + αୣ ∙ effρ∗ ∙ Aୱ,୶ ∙ cos Θ = τୱ୫ ∙ uୱ,୶ ∙ lୣୱ,ୣ,୶ (A-13)
erfüllt. Mit As,x/us,x = ds,x/4 ermittelt sich die Einleitungslänge der x-Richtung zu: 
lୣୱ,ୣ,୶ =
σୱଶ,୶ ∙ dୱ,୶ ∙ cos Θ
4 ∙ τୱ୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ∗) (A-14)
Analog kann die Einleitungslänge der y-Richtung mit  
lୣୱ,ୣ,୷ =
σୱଶ,୷ ∙ dୱ,୷ ∙ sin Θ
4 ∙ τୱ୫ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ∗) (A-15)
bestimmt werden.  
Im Zustand der Erstrissbildung können die Einleitungslängen bezogen auf die Haupt-
richtung unterschiedliche Werte annehmen. Dies muss bei der Bemessung berücksich-
Anhang A 
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tigt werden. Die für den Rissbreitennachweis zugrunde zu legende Einleitungslänge 
lässt sich mittels einer Abgrenzung durch  
lୣୱ,ୣ,୷ ∙ sin Θ
lୣୱ,ୣ,୶ ∙ cos Θ =
dୱ,୷
dୱ,୶ ∙ tan
ସ Θ ൜> 1 ݕ −݉ܽßܾ݃݁݁݊݀< 1 ݔ −݉ܽßܾ݃݁݁݊݀ (A-16)
bestimmen.  
Mit der Annahme 1,8 · fct,eff = τsm und 2 · les = sr,max gilt in Abhängigkeit von  
Gl. (A-16) für den maximalen Rissabstand: 
s୰,୫ୟ୶ = s୰,୫ୟ୶,୶ ∙ cos Θ =
σୱଶ,୶ ∙ dୱ,୶ ∙ cosଶ Θ
3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ∗) 
bzw. 
s୰,୫ୟ୶ = s୰,୫ୟ୶,୷ ∙ sin Θ =
σୱଶ,୷ ∙ dୱ,୷ ∙ sinଶ Θ
3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ∗) 
(A-17)
B) Rissabstand bei abgeschlossener Rissbildung 
Bei Überschreiten der Betonzugfestigkeit tritt ein Riss auf und es gilt  
Nୡ୰ = fୡ୲ ∙ Aୡ,ୣ୤୤ = τୱ୫ ∙ ൫lୣୱ,ୟ,୶ ∙ uୱ,୶ ∙ cos Θ + lୣୱ,ୟ,୷ ∙ uୱ,୷ ∙ sin Θ൯. (A-18)
Zwischen den beiden Einleitungslängen besteht nach Bild A-2 folgende geometrische 
Beziehung: 
lୣୱ,ୟ = lୣୱ,ୟ,୶ ∙ cos Θ = lୣୱ,ୟ,୷ ∙ sin Θ (A-19)
 
Bild A-2: Einleitungslänge im abgeschlossenen Rissbild 












τୱ୫ ∙ ൫uୱ,୶ ∙ cos Θ + uୱ,୷ ∙ sin Θ൯
 




Mit den Annahmen 1,8 · fct,eff = τsm und 2 · les = sr,max der DIN 1045-1, sowie der Ab-
kürzung As,x · cosΘ /Ac,eff = effρx bzw. As,x · sinΘ/Ac,eff = effρy wird der maximale 
Rissabstand im abgeschlossenen Rissbild berechnet zu: 
s୰,୫ୟ୶ = s୰,୫ୟ୶,୶ ∙ cos Θ = s୰,୫ୟ୶,୷ ∙ sin Θ =
1





C) Dehnungsdifferenz bei Erstrissbildung 
Die Beziehungen nach DIN 1045-1 bleiben erhalten, wobei eine Transformation der 
Betondehnungen erfolgen muss, es gilt 








D) Dehnungsdifferenz bei abgeschlossener Rissbildung 
Auch hier bleiben die Beziehungen der DIN 1045-1 grundsätzlich erhalten, es gilt 
																		εୱ୫,୶ − εୡ୫,୶ = εୱ୫,୶ − εୡ୫ ∙ cosଶ Θ 
																																											= εୱ,୶ − 0,4 ∙
N୥ୣୱ






















E) Rissbreite bei einaxialer Zugbeanspruchung 
Die Rissbreite bei schiefwinkliger Bewehrung, nachfolgend ergänzt um den Index 1 im 
Fußzeiger, errechnet sich analog zu DIN 1045-1 bzw. EC 2 und mit dem Abgrenzungs-
kriterium aus Gl. (A-16) zu 
wଵ୩ = sଵ୰,୫ୟ୶ ∙ ∆εଵ୫ = max ቊ
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ ∙ ൫εଵୱ୫,୶ − εଵୡ୫,୶൯ cosΘ⁄
sଵ୰,୫ୟ୶,୷ ∙ ൫εଵୱ୫,୷ − εଵୡ୫,୷൯ sinΘ⁄
. (A-24)
Es gelten für die Dehnungsdifferenz die Bedingungen mit 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗ ∙ cos
ଶ Θ ≥ 0,6 ∙ σଵୱ,୶Eୱ  
bzw. 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗ ∙ sin
ଶ θ ≥ 0,6 ∙ σଵୱ,୷Eୱ . 
(A-25)
Für den Rissabstand gilt 
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ =
1
3,6 ∙ cos Θ ∙ ൬effρଵ୶dୱ,୶ +
effρଵ୷
dୱ,୷ ൰




3,6 ∙ sin Θ ∙ ൬effρଵ୶dୱ,୶ +
effρଵ୷
dୱ,୷ ൰
≤ σଵୱ,୷ ∙ dୱ,୷ ∙ sin Θ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗).	 
(A-26)
F) Rissbreite bei zweiaxialer Zugbeanspruchung 
Für eine zweiaxiale Zugbeanspruchung lassen sich die vorgenannten Gleichungen ent-
sprechend erweitern. Die in A) bis E) formulierten Beziehungen behalten ihre Gültig-
keit. Der Nachweis der Rissbreiten ist damit für zwei Hauptrichtungen getrennt zu 
führen. Für die Hauptrichtung 1 gelten die in A) bis E) genannten Beziehungen. Für den 
Nachweis der Rissbreiten in der Hauptrichtung 2 ist von den nachfolgenden Gleichun-
gen auszugehen. Für die Rissbreite senkrecht zur Hauptrichtung 2 gilt 
wଶ୩ = sଶ୰,୫ୟ୶ ∙ ∆εଶ୫ = max ቊ
sଶ୰,୫ୟ୶,୶ ∙ ൫εଶୱ୫,୶ − εଶୡ୫,୶൯ sinΘ⁄
sଶ୰,୫ୟ୶,୷ ∙ ൫εଶୱ୫,୷ − εଶୡ୫,୷൯ cosΘ⁄
. (A-27)
Die maßgebende Bewehrungsrichtung für den Nachweis der Rissbreite in Hauptrich-





ସ Θ ൜> 1 ݕ −݉ܽßܾ݃݁݁݊݀< 1 ݔ −݉ܽßܾ݃݁݁݊݀ (A-28)
ermittelt. Die Dehnungsdifferenz wird in Abhängigkeit von Gl. (A-28) mit  


















bestimmt. Es gilt die Abkürzung  
effρଶ∗ =
Aୱ,୶ ∙ sinସ Θ + Aୱ,୷ ∙ cosସ Θ
Aୡ,ୣ୤୤ . (A-30)
Die Ermittlung des maximalen Rissabstandes bezogen auf die Stabachse erfolgt eben-
falls in Abhängigkeit von Gl. (A-28) mit 
sଶ୰,୫ୟ୶,୶ =
1
3,6 ∙ sin Θ ∙ ቆeffρଶ୶dୱ,୶ +
effρଶ୷
dୱ,୷ ቇ




3,6 ∙ cos Θ ∙ ቆeffρଶ୶dୱ,୶ +
effρଶ୷
dୱ,୷ ቇ
≤ σଶୱ,୷ ∙ dୱ,୷ ∙ cos Θ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଶ∗). 
(A-31)
Für den effektiven Bewehrungsgrad der jeweiligen Richtung gilt 
effρଶ୶ =
Aୱ,୶




Aୡ,ୣ୤୤ ∙ cos Θ. 
(A-32)
Hinweis: 
Die günstige Wirkung einer mittleren Druckkraft D1cm darf entsprechend Gl. (7-17) 






























































































































Betondeckung für Expositionsklasse XC1 
Mindestbetondeckung cmin  = 10 mm 
Vorhaltemaß  Δc  = 10 mm 
Nennmaß der  
Betondeckung  cnom = 20 mm 
Entspricht Verlegemaß cv für die äußerste Bewehrungslage. 
Sicherstellung des Verbundes 
cmin darf nicht geringer sein als der Stabdurchmesser ds, dies ist 
bei der Bewehrungswahl zu beachten. 
Bestimmung der Plattendicke aus der Begrenzung der Biegeschlankheit 
Normale Anforderungen li / d  ≤ 35 
 li = αi · l 
  = 2,4 · 300 (Kragarm) 
  = 720 cm 
 erf d ≥ li / 35 
  = 720 / 35 = 20,6 cm 
 erf h ≥ erf d + ds · 1,5 + cnom 
  = 20,6 + 1,0 · 1,5 + 2,0 
  = 24,1 cm 
gewählt h = 25,0 cm 
Schiefwinklig bewehrte 
Bauteile weisen im gerissenen 
Zustand ein weicheres Ver-
formungsverhalten auf, als 
Bauteile mit Bewehrung in 
Kraftrichtung. Von daher wäre 
im vorliegenden Fall für den 
GZG ein entsprechender 
Nachweis z. B. entsprechend 
Abschnitt 8.4 zu führen. 
Vereinfachend wird an dieser 
Stelle auf das Schlankheitskri-





Stahlbetonplatte  0,25 · 25  = 6,3 kN/m² 
Ausbaulast (Estrich etc.)  = 1,5 kN/m² 
Summe   gk  = 7,8 kN/m² 
Veränderlich 
Nutzlast (Z)  qk  = 4,0 kN/m² 





Das Eigengewicht des Gelän-





Balkone, DIN 1055-3,  
Kategorie Z 
Horizontallasten (z. B. 
Menschengedränge) werden 
vereinfachend im Rahmen 





Bemessungswerte in den Grenzzuständen der Tragfähigkeit 
Teilsicherheitsbeiwerte 
Ständige Einwirkungen  
Günstig  γG  = 1,0 
Ungünstig  γG  = 1,35 
Veränderliche Einwirkungen 
Günstig  γQ  = 0 
Ungünstig  γQ  = 1,35 
gd = γG · gk = 1,35 · 7,8  = 10,5 kN/m² 
qd = γG · gk = 1,5 · 4,0   = 6,0 kN/m² 
gd + qd     = 10,5 + 6,0 = 16,5 kN/m² 
Repräsentative Werte in den Grenzzuständen der Ge-
brauchstauglichkeit 
Kombinationsbeiwerte für veränderliche Einwirkungen  
selten   ψ0,1 = 0,7 
häufig  ψ1,1 = 0,7 
quasi-ständig ψ2,1 = 0,6 
a) seltene Einwirkungskombination 
gk  = 7,8 kN/m² 
qk,1  = 0,7 · 4,0 = 2,8 kN/m² 
b) häufige Einwirkungskombination 
gk  = 7,8 kN/m² 
ψ1,1 · qk,1 = 0,7 · 4,0 = 2,8 kN/m² 
c) quasi-ständige Einwirkungskombination 
gk  = 7,8 kN/m² 


















kombination nach  
DIN 1055-100 sind die 
Einwirkungen der Nutzungs-
kategorie des jeweiligen 





Die Ermittlung der Einheitsschnittgrößen erfolgte mit einem 
FE-Programm. Als maßgebender Schnitt wurde der Anschnitt 
zum Steg des Unterzuges definiert. Konservativ wurde ange-
nommen, dass der Unterzug eine unnachgiebige Lagerung ist. 
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Betonstahlmatten und Betonstahl 
BSt 500 M (A) 
BSt 500 S (A)   
 fyk = 500 N/mm² 
 fyd = 500 / 1,15 
  = 435 N/mm² 
Bemessung für Biegung 
Bemessungsquerschnitt 
b / h / dx / dy = 100 / 25 / 22,5 / 21,5 cm 
M୉ୢ,୶ = 	Mଵ ∙ cosଶΘ + Mଶ ∙ sinଶΘ +
1
k (Mଵ − Mଶ) ∙ sinΘ ∙ cosΘ 
M୉ୢ,୷ = 	Mଵ ∙ sinଶΘ + Mଶ ∙ cosଶΘ +
1
k (Mଵ − Mଶ) ∙ sinΘ ∙ cosΘ 
mit k = 1 und M2 = 0 ergibt sich für die jeweilige Richtung 
M୉ୢ,୶ = 	Mଵ ∙ cosଶΘ + Mଵ ∙ sinΘ ∙ cosΘ 





47,0 = 3,25 → kୱ = 2,40 
Aୱ୶,ୣ୰୤ = 	2,40 ∙
47,0
22,5 = 5,01	cm²/m 
M୉ୢ,୷ = 	Mଵ ∙ sinଶΘ + Mଵ ∙ sinΘ ∙ cosΘ 





27,2 = 4,12 → kୱ = 2,36 
Aୱ୷,ୣ୰୤ = 	2,36 ∙
27,2
21,5 = 2,99	cm²/m 
gewählte Bewehrung 
längs ds 10 – 15  = 5,24 cm²/m 
   > 5,01 cm²/m = Asx,erf 
quer ds 8 – 15 = 3,35 cm²/m 








Für die Bestimmung der 
erforderlichen Bewehrung im 
GZT stehen verschiedene 
Verfahren zur Verfügung. Im 
Rahmen des Beispiels wurde 
das Transformationsverfahren 




























Nachweis im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit (Rissbildung) 
Bei der vorliegenden Expositionsklasse XC1 ergibt sich ein 
zulässiger Rechenwert der Rissbreiten von wk = 0,4 mm. 
Bestimmung der maßgebenden Richtung 
dୱ,୷
dୱ,୶ ∙ tan
ସΘ				 ൜> 1				ݕ − ݉ܽßܾ݃݁݁݊݀< 1				ݔ − ݉ܽßܾ݃݁݁݊݀ 
8
10 ∙ tan
ସ30 = 0,01					die	x − Richtung	ist	maßgebend				 
Bestimmung der Rissbreite 
wଵ୩ = sଵ୰,୫ୟ୶,୶ ∙ ൫εଵୱ୫,୶ − εଵୡ୫,୶൯ cosΘ⁄  
Bestimmung der Dehnungsdifferenz 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ∗)
effρ∗ ∙ cos
ଶΘ 
																									≥ 0,6 ∙ σଵୱ,୶Eୱ  
mit 
Stahlspannung in x-Richtung 
σଵୱ,୶,୮ୣ୰୫ = 	
N୉ୢ,ଵ,୮ୣ୰୫ ∙ cosଶΘ





0,198 = 125,3	kN/m 
σଵୱ,୶,୮ୣ୰୫ = 	
125,3 ∙ cosଶ30
5,24 ∙ cosସ30 + 3,25 ∙ sinସ30 = 298,3	N/mm² 
Effektive Betonzugfestigkeit 
fୡ୲,ୣ୤୤ = 	 fୡ୲୫ = 2,6	N/mm² 
Bewehrungsgrade 
effρଵ∗ =
Aୱ,୶ ∙ cosସΘ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ
Aୡ,ୣ୤୤  
											= 5,24 ∙ cos
ସ30 + 3,25 ∙ sinସ30





















Mittlerer Hebelarm  
(vereinfachend):  
zm  = 0,9 · dm 
    = 0,9 · 22,1  






Ac,eff  = 2,5 · d1m 
 = 2,5 · 2,9  









Aୡ,ୣ୤୤ ∙ cosΘ =
6,24
7,25 ∙ 100 ∙ cos30 = 0,00745 
effρଵ୷ =
Aୱ,୷
Aୡ,ୣ୤୤ ∙ sinΘ =
3,25
7,25 ∙ 100 ∙ sin30 = 0,00224 






ଶ30 = 0,0005657 
								< 0,6 ∙ 298,3200.000 = 0,0008949	maßgebend 
Bestimmung des Rissabstandes 
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ =
1




														≤ σଵୱ,୶ ∙ dୱ,୶ ∙ cosΘ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗) 
														= 1




													> 298,3 ∙ 10 ∙ cos303,6 ∙ 2,6 ∙ (1 + 7,5 ∙ 0,00435) = 267,0	mm	maßgebend
Die rechnerische Rissbreite ergibt sich zu 
wଵ୩ = 267,0 ∙ 0,0008949 cos30⁄  
							= 0,28	mm < 0,40	mm = w୩,୸୳୪ 
wଵ୩,ୱ୳୰୤ = wଵ୩ ∙
(h − x)
(d୫ − x) = 0,25 ∙
(25 − 4,8)
(19,8 − 4,8) = 0,38	mm 
Zu Vergleichszwecken wurde eine hier nicht dargestellte Be-
rechnung der Rissbreite für den Zeitpunkt t = 0 und t = ∞ 
durchgeführt. Mit einer Endkriechzahl von ϕ = 2,64 nach 
Heft 525 DAfStb [DAS-03] und Gl. (8-6) und (9-1) ergeben 
sich die Rissbreiten zu: 
wଵ୩,୲ୀ଴ = 0,24	mm	 < 0,40	mm = w୩,୸୳୪ 
wଵ୩,୲ୀஶ = 0,25	mm	 < 0,40	mm = w୩,୸୳୪ 
Im vorliegenden Fall hat das Kriechen der Betondruckzone 





















Rissbreite in Höhe der Beweh-
rungslagen ist eingehalten. 
  













Zu Vergleichszwecken wird der Rissbreitennachweis mit den 
Ansätzen entsprechend DIN 1045-1, CLARK und GIORDA-
NO & MANCINI bestimmt (Abschnitt 2.3.3). 
Ansatz DIN 1045-1 
Der Rissabstand kann nur für das abgeschlossene Rissbild berech-
net werden, da zur Bestimmung der Einleitungslängen bei der 












3,6 ∙ effρ୶ =
10
3,6 ∙ (5,24 (7,25 ∙ 100)⁄ ) = 384	mm 
s୰,୫ୟ୶,୷ =
dୱ,୷
3,6 ∙ effρ୷ =
8








Eine Berechnung der Rissbreite ist nicht möglich, da in der 
DIN 1054-1 keine weitergehenden Informationen zur Bestim-
mung der mittleren Dehnungsdifferenz enthalten sind. 
Ansatz GIORDANO & MANCINI 
Prüfen welcher Fall vorliegt: 
effρ୶ ∙ cosଶΘ = 5,24 (7,25 ∙ 100) ∙⁄ cosଶ30 = 0,0054 
effρ୷ ∙ sinଶΘ = 3,25 (7,25 ∙ 100) ∙⁄ sinଶ30 = 0,0012 
effρ୶ ∙ cosଶΘ ≠ effρ୷ ∙ sinଶΘ 
Die gesuchte Rissbreite ist als Nullstelle der folgenden  
quadratischen Funktion zu bestimmen: 











DIN 1045-1,  




























A = effρ୶ ∙ cos
ସΘ + effρ୷ ∙ sinସΘ
cos Θ ∙ sin Θ ∙ ൫effρ୶ ∙ cosଶΘ − effρ୷ ∙ sinଶΘ൯
 
				= 0,0072 ∙ cos
ସ30 + 0,0046 ∙ sinସ30
cos 30 ∙ sin 30 ∙ (0,0072 ∙ cosଶ30 − 0,0046 ∙ sinଶ30) 
				= 2,357 
B = σଵ − Eୱ ∙ ൫effρ୶ ∙ ∆εୱ୶ ∙ cos
ଶΘ − effρ୷ ∙ ∆εୱ୷ ∙ sinଶΘ൯
Eୱ ∙ cos Θ ∙ sin Θ ∙ ൫effρ୶ ∙ cosଶΘ − effρ୷ ∙ sinଶΘ൯
∙ s୰,୫ୟ୶ 
Dabei sind 
∆εୱ୶ = β୲ ∙ fୡ୲୫ ∙ ൬
1
effρ୶ ∙ Eୱ −
1
Eୡ൰ 
									= 0,25 ∙ 2,6 ∙ ൬ 10,0072 ∙ 200.000 −
1
26.700൰ = 0,00043 
∆εୱ୷ = β୲ ∙ fୡ୲୫ ∙ ቆ
1
effρ୷ ∙ Eୱ −
1
Eୡቇ 
									= 0,25 ∙ 2,6 ∙ ൬ 10,0046 ∙ 200.000 −
1
26.700൰ = 0,00068 
	
s୰,୫ୟ୶ = 306	mm   
 
B = ൤ 0,125/(0,0725 ∙ 1,0)200.000 ∙ cos 30 ∙ sin 30 ∙ (0,0072 ∙ cosଶ30 − 0,0046 ∙ sinଶ30) 
−200.000 ∙ (0,0072 ∙ 0,00043 ∙ cos
ଶ30 − 0,0046 ∙ 0,00068 ∙ sinଶ30)
200.000 ∙ cos 30 ∙ sin 30 ∙ (0,0072 ∙ cosଶ30 − 0,0046 ∙ sinଶ30) ቉ ∙ 306 
B = 0,585 
D = Eୱ ∙ ൣeffρ୶ ∙ cos Θ ∙ (cos Θ − A ∙ sin Θ) − effρ୷ ∙ sin Θ
∙ (sin Θ − A ∙ cos Θ)൧ 
				= 200.000 ∙ ሾ0,0072 ∙ cos 30 ∙ (cos 30 − 2,357 ∙ sin 30)
− 0,0046 ∙ sin 30 ∙ (sin 30 + 2,357 ∙ cos 30)ሿ 
				= −1566 
F = Eୱ ∙ B ∙ cos Θ ∙ sin Θ ∙ ൫effρ୶ + effρ୷൯ 
								+Eୱ ∙ s୰,୫ୟ୶ ∙ ൫effρ୶ ∙ ∆εୱ୶ − effρ୷ ∙ ∆εୱ୷൯ 











































F = 200.000 ∙ 0,585 ∙ cos 30 ∙ sin 30 ∙ (0,0072 + 0,0046) 
							+200.000 ∙ 306 ∙ (0,0072 ∙ 0,00043 − 0,0046 ∙ 0,00068) 
					 − 2,45 ∙ 2,357 ∙ 306cos 30 ∙ sin 30  
				= −1236  
Normalform der quadratischen Rissbreitenfunktion: 
wଶ + F ∙ wD +
2,45 ∙ B ∙ s୰,୫ୟ୶
D ∙ cosΘ ∙ sinΘ = 0 
Nullstellen der quadratischen Rissbreitenfunktion: 
wଵ,ଶ = −
F




− 2,45 ∙ B ∙ s୰,୫ୟ୶D ∙ cosΘ ∙ sinΘ  




− 2,45 ∙ 0,585 ∙ 306−1566 ∙ cos30 ∙ sin30 
										= −0,39 ± 0,69 
wଵ = 0,30	mm, wଶ = −1,09	mm 
Allein die positive Nullstelle ist von Interesse, damit gilt: 
w୩ = 0,30	mm < 0,40	mm = w୩,୸୳୪ 
Der Nachweis der Rissbreite kann erbracht werden. 
Ansatz CLARK mit DIN 1045-1 
Bestimmen der Ersatzbewehrungsfläche: 










3,15 ∙ 10ିସ = 396,8	N/mm² 




3,6 ∙ effρ ≤
σ୬ ∙ dୱ,ୣ୯











































dୱ,୶ ∙ cosସΘ୶ + dୱ,୷ ∙ cosସΘ୷
cosସΘ୶ + cosସΘ୷  
										= 10 ∙ cos
ସ30 + 8 ∙ cosସ120
cosସ30 + cosସ120 = 9,8	mm 
effρ = A୬Aୡ,ୣ୤୤ =
3,15
7,25 ∙ 100 = 0,0043 
s୰,୫ୟ୶ =
9,8
3,6 ∙ 0,0043 = 627	mm >
396,8 ∙ 9,8
3,6 ∙ 2,6 = 415	mm 
εୱ୫ − εୡ୫ =
σ୬ − 0,4 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤effρ ∙ (1 + αୣ ∙ effρ)




396,8 − 0,4 ∙ 2,60,0043 (1 + 7,5 ∙ 0,0043)
200.000  
																				= 0,00074 > 0,6 ∙ 396,8200.000 = 0,00119 
w୩ = 415 ∙ 0,00119 = 0,49	mm > 0,40	mm = w୩,୸୳୪ 
























A-3 Berechnungsbeispiel Rundbehälter (Verformungsansatz) 
Aufgabenstellung 
In diesem Beispiel soll das schrittweise Vorgehen des in Abschnitt 8.7 beschriebenen 
Ansatzes für Verformungsberechnungen aufgezeigt werden.  
Bei dem Bauteil handelt es sich um einen bestehenden Rundbehälter. Die vertikalen 
Beanspruchungen G resultieren aus Dachlasten und dem Eigengewicht des Behälters. 
Die horizontalen Beanspruchungen ergeben sich aus dem Druck p im Innern an der 
Behälterwandung. Der Behälter wird zusätzlich durch eine außergewöhnliche Einwir-
kung FA beansprucht.  
Es soll zunächst geprüft werden, ob die Stahlspannungen an der maßgebenden Stelle 
des Behälters bei der gegebenen Einwirkungskombination im zulässigen Bereich lie-
gen. Anschließend sind die Verzerrungen des ξη-Systems zu ermitteln. 
System, Bauteilmaße 
 
Material und Geometrie 
Beton   fc = 30 N/mm² 
Stahl   fyk = 500 N/mm² 
Querschnitte  t = 20 cm 





Bewehrung (innen u. außen) 
mit ds,x = 12 mm und 
ds,y = 10 mm. 
Beanspruchungen 
ση = -1,5 N/mm² 
σξ = 5,0 N/mm² 
τξη = 3,0 N/mm² 
 
 
Beanspruchungen aus einer 
vorausgegangenen Span-
nungsermittlung am Fuß-
punkt für die Einwirkungen 




















Bestimmung der Hauptspannungen & Hauptverzerrungen 
Winkel zwischen ξη-System und Hauptachsensystem 
tan2Θ∗ = 2 ∙ τஞ஗σஞ − σ஗ = 	
2 ∙ 3,0
5 − 1,5 = 0,92			→ 		Θ
∗ = Θ = 21,4° 




















Aୱ,୶ ∙ cosସΘ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ
Aୡ,ୣ୤୤  
												= 30 ∙ cos
ସ21,4 + 15 ∙ sinସ21,4
100 ∙ 20 = 0,0114 
εଵ୫ = εଵୱ − β୲ ∙ (εୡ୰ଶ − εୡ୰ଵ) 
mit 





26.000 = 0,00011 
εୡ୰ଶ =
fୡ୲
Eୱ ∙ effρଵ∗ =
2,03
200.000 ∙ 0,0114 = 0,00128 
εଵୱ =
σଵ
Eୱ ∙ effρଵ∗ =
6,17
200.000 ∙ 0,0114 = 0,00270 
εଵ୫ = 0,00270 − 0,4 ∙ (0,00128 − 0,00011) = 0,00224 
εଶ୫ = εୡଵ ∙ ቌ1 − ඨ
σଶ
fୡ∗ + 1ቍ 
mit 
εୡଵ 			= −0,002 
Koordinatensystem ξη- und 














Es handelt sich um kurzzei-
tige Einwirkungen. 
Zugfestigkeit abgeleitet aus 








chungen infolge der schief-
winkligen Bewehrung nach 
Gl. (7-14) sind, verglichen 
mit den Einwirkungen, sehr 










fୡ∗ = fୡ ∙ ൬0,8 + 0,34 ∙
εଵ୫
εୡଵ ൰ 
					= 30 ∙ ൬0,8 + 0,34 ∙ 0,0224−0,002൰ = 25,4
N
mmଶ 
εଶ୫ = −0,002 ∙ ቌ1 − ඨ
2,67
25,4 + 1ቍ = −0,00011 
|σ2| << |fc*| 
Stahl- und Schubspannungen im Riss 
σଵୱ,୶ =
σଵ ∙ Aୡ ∙ cosଶΘ
൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ൯
 
								= 6,17 ∙ 100 ∙ 20 ∙ cos
ଶ21,4
(30 ∙ cosସ 21,4 + 15 ∙ sinସ21,4) 





൫Aୱ,୶ ∙ cosସ Θ + Aୱ,୷ ∙ sinସΘ൯
 
								= 6,17 ∙ 100 ∙ 20 ∙ sin
ଶ21,4
(30 ∙ cosସ 21,4 + 15 ∙ sinସ21,4) 




൫σୱ,୶ ∙ Aୱ,୶ − σୱ,୷ ∙ Aୱ,୷൯
Aୡ ∙ sinΘ ∙ cosΘ 
									= (469,0 ∙ 30 − 71,7 ∙ 15)100 ∙ 20 ∙ sin21,4 ∙ cos21,4 











20 ∙ 100 = 0,015	 
C = ቆcosଶ(21,4 + 15) + 12 ∙ sin







Betonstahl ist zulässig, da 






Betonstahl ist zulässig, da 




















∙ 0,72 ∙ √30 = 5,7 Nmm2 
τୡ,୶୷ = 2,2 Nmm2 < 5,7
N
mm2 = τୡ,୫ୟ୶ 
 
 
Schubspannung im Riss ist 
zulässig. 
Bestimmung der mittleren Verzerrungen des ξη-Systems 
Normalverzerrungen 
εஞ୫ = εଵ୫ ∙ cosଶΘ + εଶ୫ ∙ sinଶΘ 
								= 0,00224 ∙ cosଶ21,4 + (−0,00011) ∙ sinଶ21,4 
								= 0,00192 
ε஗୫ = εଵ୫ ∙ sinଶΘ + εଶ୫ ∙ cosଶΘ 
								= 0,00224 ∙ sinଶ21,4 + (−0,00011) ∙ cosଶ21,4	 
								= 0,00020 
Schubverzerrungen 
γஞ஗୫ = 2 ∙ (εଵ୫ − εଶ୫) ∙ sinΘ ∙ cosΘ 
										= 2 ∙ (0,0224 − 0,00011) ∙ sin21,4 ∙ cos21,4 
										= 0,00159 
 
Mohrscher Spannungs- und Verzerrungskreis 
















































Bestimmung der Rissbreiten 
Bestimmung der maßgebenden Richtung 
dୱ,୷
dୱ,୶ ∙ tan
ସΘ				 ൜> 1				ݕ − ݉ܽßܾ݃݁݁݊݀< 1				ݔ − ݉ܽßܾ݃݁݁݊݀ 
10
12 ∙ tan
ସ21,4	 = 0,02			x − Richtung	ist	maßgebend				 
Bestimmung der Dehnungsdifferenz 





fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗)
effρଵ∗ ∙ cos
ଶΘ 
																									≥ 0,6 ∙ σୱ,୶Eୱ  




2,03 ∙ (1 + 0,0114)
0,0114 ∙ cos
ଶ21,4	
										= 0,00201		maßgebend > 0,6 ∙ 469,0200.000 = 0,00141 
Bestimmung des Rissabstandes 
sଵ୰,୫ୟ୶,୶ =
1




														≤ σଵୱ,୶ ∙ dୱ,୶ ∙ cosΘ3,6 ∙ fୡ୲,ୣ୤୤ ∙ (1 + αୣ ∙ effρଵ∗) 
														= 1




														= 207,7	mm     maßgebend 
														< 469,0 ∙ 12 ∙ cos21,43,6 ∙ 2,03 ∙ (1 + 8 ∙ 0,0114) = 657,0	mm	 
Berechnung der Rissbreite 
wଵ୩ = sଵ୰,୫ୟ୶,୶ ∙ ൫εଵୱ୫,୶ − εଵୡ୫,୶൯ cosΘ⁄  
wଵ୩ = 207,7 ∙ 0,00201 cos21,4 = 0,45 mm⁄  
Die Berechnung erfolgt rein 
informativ, da für die 
Rissbreite im außergewöhn-
lichen Lastfall kein Grenz-
wert gefordert wurde. Das 
Beispiel soll die Handhabung 
des Rissbreitenansatzes in 
Verbindung mit einer 
Verformungsberechnung 
veranschaulichen. 
Auf die Darstellung eines 
detaillierten Berechnungs-
weges wird verzichtet, dieser 







































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































Anhang B – Eigene Versuche (Kleinversuche) 
B-1 Versuchsprogramm 
Das Versuchsprogramm beinhaltete 15 Versuche (Tabelle B-1). Für die Krafteinleitung 
wurden Muffenstäbe ds = 12 mm der Fa. Pfeifer mit Querstäben ds = 6 mm punktuell 
verschweißt (Bild B-9). Im Rahmen des Versuchsprogramms wurden die Schiefwink-
ligkeit Θ, die Durchmesser ds,x bzw. ds,y, die Bewehrungsquerschnitte As,x bzw. As,y und 
das Verhältnis der Bewehrungsquerschnitte λ variiert. Die Lasten wurden weggeregelt 
aufgebracht. Die Baustoffe (Betonrezeptur, Betonstahlsorte) waren bei allen Versuchen 
gleich. 
Tabelle B-1: Experimentelles Programm Kleinversuche 
 
  
Bez. Θ ds,x ds,y nx ny As,x As,y λ
[-] [°] [mm] [mm] [-] [-] [cm²] [cm²] [-]
E1 0 16 - 2 - 4,02 - -
E2 0 12+16 - 2+2 - 6,28 - -
E3 45 12 12 2 2 2,26 2,26 1,0
E4 45 16 16 2 2 4,02 4,02 1,0
E5 45 12 16 4 2 4,52 4,02 1,1
E6 45 12 16 2 2 2,26 4,02 0,6
E7 22,5 12 12 4 2 4,52 2,26 2,0
E8 22,5 16 16 2 2 4,02 4,02 1,0
E9 22,5 12 16 4 2 4,52 4,02 1,1
E10 22,5 16 12 2 2 4,02 2,26 1,8
E11 45 10 10 2 2 1,57 1,57 1,0
E12 45 8 10 4 2 2,01 1,57 1,3
E13 45 10 10 4 2 3,14 1,57 2,0
E14 22,5 10 10 4 2 3,14 1,57 2,0







Bild B-1: Versuchsaufbau: (oben) Ansicht und Querschnitt, (unten) Detail Kugel-




Bild B-2: Bewehrung Kleinversuche: (oben links) Lasteinleitung, (oben rechts) Lage 
der tragenden Bewehrung Θ = 0°, (unten links) Θ = 22,5° und (unten 







Für die Dehnungsmessungen des Betonstahls sind DMS der Fa. TML verwendet wor-
den. Im Vorfeld wurden kleine Versuchsserien an Dehnkörpern und reinen Betonstäh-
len mit verschiedenen Schutzmaßnahmen und DMS-Typen durchgeführt. Neben der 
Variation der Größe der DMS wurden die Messpunkte wahlweise mit Klebeband abge-
deckt, DMS mit gummiertem Mantel verwendet oder ohne weitere Schutzmaßnahme 
belassen. Das Ergebnis zeigte, dass die kleinsten erhältlichen DMS ohne zusätzliche 
Schutzmaßnahmen am besten für die vorliegende Messaufgabe geeignet waren. Bedin-
gung für einen Einsatz sind jedoch eine sorgfältige Vorbereitung und Betonage. Da die 
Kabel bei mechanischer Beanspruchung sehr leicht abreißen, ist ein besonders vorsich-
tiges Einfüllen des Betons von Hand erforderlich. Um den Verbund möglichst nicht zu 
stören, wurden die kleinsten DMS vom Typ FLA 1-11 verwendet und entlang der 
Längsrippe appliziert (Bild B-10). Die Lage der DMS mit der genauen Bezeichnung 
jeder einzelnen Messstelle ist in Bild B-3 bis Bild B-7 dargestellt. Die DMS wurden 
nicht zusätzlich durch Klebeband oder Ähnliches abgedeckt. Die Bezeichnung „obere 
Lage“ bezieht sich auf die betoniernahe Seite und „untere Lage“ auf die schalungsnahe 
Seite. 
 
Bild B-3: Lage der DMS auf der Stabachse bei E1 bis E15 
Θ Θ Θ
Θ Θ
Bewehrungsstähle mit Abständen in cm der DMS für die Versuche E1 bis E10






























Bild B-7: Bezeichnung der DMS auf der Stabachse bei E13 bis E15 
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B-5 Baustoffe (Eignungsprüfung) 
Beton 
Die Zielfestigkeit wurde mit fc,cyl = 30 N/mm² festgelegt. Dies sollte durch folgende 
Zusammensetzung erreicht werden: 
? w/z = 0,55 
? CEM I / 42,5 N 
? Sieblinie A/B 
? Größtkorn 16 mm 
Es wurde in insgesamt 3 Chargen, zeitlich versetzt zu je fünf Versuchskörpern, beto-
niert. Die Eignungsprüfung erfolgte an mindestens drei Zylindern (Ø = 150 mm, Was-
serlagerung bis zur Prüfung). Dabei ergaben sich nachfolgende Mittelwerte: 
? 1. Charge (E1 bis E4, E6) fc,cyl = 27,8 N/mm² (29 d) 
? 2. Charge (E5, E7 bis E10) fc,cyl = 23,8 N/mm² (28 d) 
? 3. Charge (E11 bis E15) fc,cyl = 31,2 N/mm² (28 d) 
Die Zunahme der Druckfestigkeit bis zur Prüfung war, bis auf die Charge 2, gering. Es 
ergaben sich folgende Mittelwerte: 
? 1. Charge (E1 bis E4, E6) fc,cyl = 29,7 N/mm² (47 d) 
? 2. Charge (E5, E7 bis E10) fc,cyl = 30,2 N/mm² (101 d) 
? 3. Charge (E11 bis E15) fc,cyl = 36,8 N/mm² (60 d) 
Die Spaltzugfestigkeit wurde ebenfalls an Zylindern (Ø = 150 mm, Wasserlagerung bis 
zur Prüfung) versuchsbegleitend bestimmt: 
? 1. Charge (E1 bis E4, E6) fct,sp = 2,9 N/mm² (47 d) 
? 2. Charge (E5, E7 bis E10) fct,sp = 2,9 N/mm² (101 d) 































B-6 Rissbilder und zugehörige Stahlspannungen 
Üblicherweise bildete sich, zwischen den Enden der Sägeschnitte rechts und links, ein 
durchgehender Riss aus. Dieser Hauptriss wies stets die größte Rissbreite auf. Weitere 
Risse, die bei höheren Laststufen auftraten, waren meist sehr fein (w < 0,1 mm). In 
Tabelle B-2 bis Tabelle B-16 sind die Rissbilder der Vorderansicht aller Versuchskör-
per unter Gebrauchsspannungen im Sollrissquerschnitt (σs ≈ 200 bis 350 N/mm²) ange-
geben. Zusätzlich ist jeweils das Rissbild in der zuletzt aufgezeichneten Laststufe dar-
gestellt. Die dazugehörigen Stahlspannungen im Sollrissquerschnitt sind, falls Mess-
werte vorlagen, ebenfalls aufgeführt. 
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des Spaltens der Betondeckung verwendet. Bei FEM 1 handelt es sich um das Ver-
bundgesetz nach Gl. (3-5) ohne Aufspalten des Betons. Bei FEM 2 wird bis zu einer 
Verbundspannung τsplit das Verbundgesetz aus Gl. (3-5) verwendet. Anschließend wird 
ab einem Schlupf von s = 0,015 mm ein ideal plastischer Verlauf angesetzt. Beim Ver-
bundgesetz FEM 3 wird nach Erreichen des Schlupfes von s = 0,015 mm ein linearer 
Abfall auf 50 % der maximalen Verbundspannung bei einem Schlupf von s = 0,150 mm 
angesetzt. Anschließend verlaufen die Verbundspannungen ideal plastisch.  
 
Bild B-14: Verbundgesetze für Nachrechnungen der Kleinversuche mit ds = 16 mm 
Im Vorfeld der numerischen Berechnungen wurde ein hier nicht näher dargestellter 
Vergleich zwischen den aufgestellten Beziehungen für Spaltrissbildung und Gl. (3-5) 
mit den Verbunduntersuchungen aus [Kle-75] durchgeführt. Diesen Untersuchungen 
lagen sehr ähnliche Randbedingungen (Oberflächenbewehrung, Θ, Ac, fc, c, ds) zugrun-
de. Zwischen den Verbundspannungen aus [Kle-75] für Versuche, bei denen Spaltrisse 
auftraten, und dem Verbundgesetz FEM 2 (Bild B-14) wurde eine ausreichende Über-
einstimmung festgestellt.  
Für die Versuchsköper E1 bis E4 ist ein Vergleich zwischen in den Versuchen gemes-
senen Längen der Spaltrisse und den Verbundansätzen FEM 2 und FEM 3 nach  
Bild B-14 in Tabelle B-17 dargestellt. Die gemessenen Werte liegen meist im Bereich 










































Länge FEM 2 
[cm] 


































Zu Vergleichszwecken wurden die drei Verbundgesetze aus Bild B-14 auf alle in den 
Versuchen E1 bis E15 verwendeten Stabdurchmesser übertragen und damit die Sensiti-
vität auf die berechneten Stahlspannungen überprüft.  
In Bild B-15 bis Bild B-17 sind die Stahlspannungen des Referenzversuchs E1 mit 
Θ = 0° im Riss und in einer Entfernung von x = 15 cm bzw. x = 22 cm zum Riss darge-
stellt. Es handelt sich um Mittelwerte von vier DMS mit jeweils gleichem Abstand zur 
Sollrissstelle (siehe Anhang B-3). Der Verbundansatz hat auf die Stahlspannungen in 
der Sollrissstelle erwartungsgemäß keinen Einfluss (Bild B-15). Die rechnerischen 
Stahlspannungen (Bild B-16 und Bild B-17) in einer Entfernung zur Sollrissstelle zei-
gen dagegen eine ausgeprägte Abhängigkeit vom Verbundansatz. Die Versuchsergeb-
nisse liegen zwischen den Werten für ungestörten Verbund (FEM 1) und Verbund mit 
entfestigendem Verhalten (FEM 3). 
 





















ds,x = 16 mm




Bild B-16: Nachrechnung Versuch E1, x = 15 cm, Θ = 0°, ds,x = 16 mm 
 
Bild B-17: Nachrechnung Versuch E1, x = 22 cm, Θ = 0°, ds,x=16 mm 
Berechnungsergebnisse Stahlspannungen im Riss (x = 0) 
 





















ds,x = 16 mm





















ds,x = 16 mm





















ds,x = 12 mm




Bild B-19: Last-Spannungsdiagramm E2 (ds = 16 mm), x = 0 cm, Θ = 0° 
 
Bild B-20: Last-Spannungsdiagramm E3, x/y = 0 cm, Θ = 45° 
 





















ds,x = 16 mm





















ds,x/s,y = 12 mm





















ds,x/s,y = 16 mm




Bild B-22: Last-Spannungsdiagramm E5, x = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-23: Last-Spannungsdiagramm E5, y = 0 cm, Θ = 45° 
 





















ds,x = 12 mm





















ds,y = 16 mm





















ds,x = 12 mm




Bild B-25: Last-Spannungsdiagramm E6, y = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-26: Last-Spannungsdiagramm E7, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 





















ds,y = 16 mm





















ds,x = 12 mm





















ds,y = 12 mm




Bild B-28: Last-Spannungsdiagramm E8, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-29: Last-Spannungsdiagramm E8, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 





















ds,x = 16 mm





















ds,y = 16 mm





















ds,x = 12 mm




Bild B-31: Last-Spannungsdiagramm E9, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-32: Last-Spannungsdiagramm E10, x =  0 cm, Θ = 22,5° 
 





















ds,y = 16 mm





















ds,x = 16 mm





















ds,y = 12 mm




Bild B-34: Last-Spannungsdiagramm E11, x/y = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-35: Last-Spannungsdiagramm E12, x = 0 cm, Θ = 45° 
 





















ds,x/s,y = 10 mm





















ds,x = 8 mm





















ds,y = 10 mm




Bild B-37: Last-Spannungsdiagramm E13, x = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-38: Last-Spannungsdiagramm E13, y = 0 cm, Θ = 45° 
 





















ds,x = 10 mm





















ds,y = 10 mm





















ds,x = 10 mm




Bild B-40: Last-Spannungsdiagramm E14, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-41: Last-Spannungsdiagramm E15, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 























ds,y = 10 mm





















ds,x = 8 mm





















ds,y = 10 mm
y = 0 cm
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B-8 Berechnungen mit dem Ingenieurmodell (Stahlspannungen) 
Im Sollrissquerschnitt wurden die Stahlspannungen nach Gl. (7-9) bestimmt. Es ist zu 
beachten, dass für die korrekte Übertragung eine Anpassung für Einzelstäbe (As in cm²) 
vorgenommen wurde, da Gl. (7-9) für Flächenbewehrung (As in cm²/m) gilt.  
 
Bild B-43: Last-Spannungsdiagramm E1, x = 0 cm, Θ = 0° 
 




















ds,x = 16 mm
















Versuch d  = 16mm
Versuch d  = 12mm
Ingenieurmodell
E2
ds,x = 12/16 mm






Bild B-45: Last-Spannungsdiagramm E3, x/y = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-46: Last-Spannungsdiagramm E4, x/y = 0 cm, Θ = 45° 
 



















ds,x/s,y = 12 mm



















ds,x/s,y = 16 mm



















ds,x = 12 mm




Bild B-48: Last-Spannungsdiagramm E5, y = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-49: Last-Spannungsdiagramm E6, x = 0 cm, Θ = 45° 
 



















ds,y = 16 mm



















ds,x = 12 mm



















ds,y = 16 mm




Bild B-51: Last-Spannungsdiagramm E7, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-52: Last-Spannungsdiagramm E7, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 



















ds,x = 12 mm



















ds,y = 12 mm



















ds,x = 16 mm




Bild B-54: Last-Spannungsdiagramm E8, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-55: Last-Spannungsdiagramm E9, x = 0 cm, Θ=22,5° 
 



















ds,y = 16 mm



















ds,x = 12 mm



















ds,y = 16 mm




Bild B-57: Last-Spannungsdiagramm E10, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 
Bild B-58: Last-Spannungsdiagramm E10, y = 0 cm, Θ = 22,5° 
 



















ds,x = 16 mm



















ds,y = 12 mm



















ds,x/s,y = 10 mm




Bild B-60: Last-Spannungsdiagramm E12, x = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-61: Last-Spannungsdiagramm E12, y = 0 cm, Θ = 45° 
 



















ds,x = 8 mm



















ds,y = 10 mm



















ds,x = 10 mm




Bild B-63: Last-Spannungsdiagramm E13, y = 0 cm, Θ = 45° 
 
Bild B-64: Last-Spannungsdiagramm E14, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 



















ds,y = 10 mm



















ds,x = 10 mm



















ds,y = 10 mm




Bild B-66: Last-Spannungsdiagramm E15, x = 0 cm, Θ = 22,5° 
 






















ds,x = 8 mm



















ds,y = 10 mm
y = 0 cm
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Anhang C – Eigene Versuche (Lasteinleitung und TS am Zugstab) 
C-1 Versuchsprogramm 
Das Versuchsprogramm mit 5 Versuchskörpern hatte primär zum Ziel, experimentell zu 
überprüfen, ob im Lasteinleitungsbereich mit Schlaufenbewehrung die erforderliche 
Prüfkraft bei den Großversuchen sicher vom Beton aufgenommen werden kann. Im 
Rahmen des Versuchsprogramms (Tabelle C-1) wurden die Durchmesser ds der Beweh-
rung, der Bewehrungsgrad effρ und die Art der Verbindung (SLP bzw. SLVP) variiert. 
Der Anschluss zwischen Beton und Stahlkonstruktion wurde als Passverbindung mittels 
einbetonierter Stahlhülsen ohne Vorspannung (T1) und mit Vorspannung der Schrauben 
(T2 bis T5) ausgebildet. 




Bild C-1: Versuchsaufbau Tastversuche Lasteinleitung 
Bez. ds Schlaufen As Ac eff ρ Verbindung Mv Ausgleichsschicht
[-] [mm] [-] [cm²] [cm²] [-] [-] [Nm] [-]
T1 10 1 1,57 150 0,0105 SLP - Pleximon
T2 10 1 1,57 150 0,0105 SLVP 400 Pappe
T3 12 1 2,26 150 0,0151 SLVP 400 Pappe
T4 8 1 1,00 150 0,0067 SLVP 400 Pappe
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Der verwendete Betonstahl wurde der gleichen Charge entnommen wie bei den Klein-
versuchen (Bild B-11 und Bild B-12). 
C-6 Ergebnisse – Traglasten 
Das Versagen bei T1 erfolgte durch Spaltbruch in der Lasteinleitungszone. Da dies im 
Rahmen der Großversuche unbedingt auszuschließen war, wurden die Schrauben bei 
allen nachfolgenden Versuchen mittels Drehmomentschlüssel auf 400 Nm vorgespannt 
(Tabelle C-1). Die Versuchskörper T2, T3 und T5 versagten durch Bruch des Beton-
stahls an der Schweißstelle (Bild C-3 (b)). Es wurde festgestellt, dass die Schweißnähte 
bei ds 10 und 12 mm zu dünn ausgeführt waren. Beim Versuchskörper T4 mit 
ds = 8 mm erreichte der Betonstahl die Fließgrenze. Der Versuch wurde bei sehr großen 
plastischen Verformungen abgebrochen. Für die Großversuche ergab sich daraus die 
Notwendigkeit, alle Schrauben vorzuspannen und die Schweißverbindungen sorgfältig 
und ausreichend tragfähig auszubilden. 
Tabelle C-2: Ergebnisse der Prüfung für die Lasteinleitung 
 
Die Rissschnittgröße lag im Mittel bei Ncr = 30,0 kN. Unter Vernachlässigung der 
Stahldehnung wurden im Versuch lediglich 70 % dieses Wertes erreicht. Der Unter-
schied ist auf die behinderte Schwinddehnung durch die Bewehrung und die daraus 
resultierende Entfestigung durch Mikrorissbildung sowie die abweichenden Lagerungs-
bedingungen (unter Folie bzw. Wasserlagerung) zurückzuführen, siehe auch [Emp-95], 
[Lem-11] (Abschnitt 3.2.2).  
Bez. Ncr Maximallast Bruchursache bezogene Beanspr.*
[-] [kN] [kN] [-] [-]
T1 29 65 Spaltversagen 0,83
T2 27 75 Schweißnaht 0,96
T3 33 109 Schweißnaht 0,96
T4 27 64 Stahldehnung 1,28
T5 34 141 Schweißnaht 0,90


































































      





































































Zusammenfassend ist festzustellen, dass im Rahmen der üblichen Streuungen und der 
erzielbaren Genauigkeit bei Betonbauteilen eine ausreichende Übereinstimmung zwi-
schen dem TS-Ansatz aus [DAS-03] und den Messwerten besteht. Die durchgeführten 
Untersuchungen bestätigen die Eignung des TS-Ansatzes nach Heft 525 für theoreti-
sche Untersuchungen unter Kurzzeitbeanspruchung. 
 
Bild C-5: Vergleich Kraft-Dehnungsbeziehung Versuch T1 Messwerte (Mittelwerte 
DMS) und Berechnung nach Heft 525, DAfStb 
 
Bild C-6: Vergleich Kraft-Dehnungsbeziehung Versuch T2 Messwerte (Mittelwerte 














































Bild C-7: Vergleich Kraft-Dehnungsbeziehung Versuch T4 Messwerte (Mittelwerte 
DMS) und Berechnung nach Heft 525, DAfStb 
 
Bild C-8: Vergleich Kraft-Dehnungsbeziehung Versuch T5 Messwerte (Mittelwerte 













































Anhang D – Eigene Versuche (Großversuche) 
D-1 Versuchsprogramm  
Auf Grundlage der Erfahrungen bei den Kleinversuchen und den Tastversuchen zur 
Lasteinleitung wurde das experimentelle Programm für die Großversuche optimiert. 
Insgesamt wurden sechs Versuchskörper mit der in Tabelle D-1 aufgeführten Konfigu-
ration hergestellt. Es wurden drei Schiefwinkligkeiten Θ untersucht. Die Betonstähle 
mit Durchmessern ds,x bzw. ds,y wurden möglichst im Abstand s = 10 cm verlegt. Auf-
grund der endlichen Breite des Versuchskörpers ergab sich stets eine ganzzahlige Men-
ge nx,1 und ny,2 an Bewehrungsstäben im Riss senkrecht zur Hauptzugrichtung N1 bzw. 
N2. Dies führte bei Θ = 22,5° und 45° zu Abweichungen zwischen tastsächlich einge-
legter und theoretisch vorhandener Bewehrung eines unendlich langen Tragwerkaus-
schnittes. So ergeben sich beispielsweise für Θ = 45° im Riss theoretisch 
15 · cos 45° = 10,6 Stäbe. Tatsächlich lagen nur 8 Stäbe im Rissquerschnitt. Dies wurde 
rechnerisch im Abschnitt 7 und 8 stets entsprechend berücksichtigt. Die Baustoffe (Be-
tonrezeptur, Betonstahlsorte) wurden bei allen Versuchen weitgehend gleich gewählt. 




Bez. Θ ds,x ds,y nx,1 ny,1 nx,2 ny,2 λ
[-] [°] [mm] [mm] [-] [-] [-] [-] [-]
Z1 0 10 10 14 - - 14 1,0
Z2 45 10 10 8 8 8 8 1,0
Z3 45 8 10 8 8 8 8 0,6
Z4 22,5 10 10 11 4 4 11 1,0
Z5 22,5 10 10 11 4 4 11 1,0
























































































































































































































Jeder Stahlarm hatte einen Festpunkt, um die Konstruktion montieren zu können. Die 
Anordnung der Festpunkte wurde so gewählt, dass ein statisch bestimmtes System in 
der Ebene vorlag und sich Formänderungen bei Be- und Entlastung frei einstellen konn-
ten. Um die Verformungen des Prüfstandes zu minimieren, wurden die horizontalen 
Widerlager über vorgespannte Ankerstangen am Aufspannfeld befestigt.  
 
Bild D-2: Versuchsaufbau in der Ansicht 
 
Bild D-3: Versuchsaufbau in der Draufsicht (obere Traversen nicht dargestellt) 












Die Stahl-DMS wurden in der Symmetrieachse und davon ausgehend in einem Abstand 
von 30 cm appliziert (Bild D-5 bis Bild D-7). Je Bewehrungsrichtung wurden 18 DMS 
angebracht.  
 
Bild D-5: Bewehrung Versuchskörper Z1 und Anordnung der DMS 
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4 350 - 
5 400 - 
6 300 350 
7 300 400 
8 200 400 
9 - 400 
13 - 400 
14 400 200 
  
Zwischen Laststufe 9 und 13 wurden vier Lastzyklen mit N2 
= 50 bis 400 kN und N1 = 50 kN (const) durchgeführt. 
Bild D-20: Belastungsregime für Z4 
 
Bild D-21: Last-Verformungsbeziehung Z4, Hauptrichtung 1 
 












































































3 350 240 
5 240 350 
7 - 350 
10 400 - 
13 - 400 
14 250 250 
15 400 400 
 
 
Bild D-23: Belastungsregime für Z5 
 
Bild D-24: Last-Verformungsbeziehung Z5, Hauptrichtung 1 
 













































































4 350 175 
8 350 350 
11 175 350 
 
 
Bild D-26: Belastungsregime für Z6 
 
Bild D-27: Last-Verformungsbeziehung Z6, Hauptrichtung 1 
 




























































Bild D-29: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z1, k = 1,0 (Erstbelastung) 
 











































Bild D-31: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z2, k = 0,0 (Erstbelastung) 
 

























































Bild D-33: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z3, k = 0,5 (Erstbelastung) 
 


























































Bild D-35: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z4, k = 0,0 (Erstbelastung) 
 

























































Bild D-37: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z5, k = 0,7 (Erstbelastung) 
 

























































Bild D-39: Rissbild Vorderseite im Messbereich von Z6, k = 0,5 (Erstbelastung) 
 
























































1 = 250 kN
issverlauf 
, k = 0, σ1s,x
von ca. 20
 = 250 N/m
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Tabelle D-2: Rissbreiten w1, Versuch Z1 
 
 
Tabelle D-3: Rissbreiten w2, Versuch Z1 
 
 
Tabelle D-4: Rissbreiten w1, Versuch Z2 
 
 






LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 3 0,18 0,23 1,27 0,07 2,920 0,40 2,15 0,59 150 150
2 14 0,19 0,32 1,68 0,08 1,771 0,32 1,71 0,98 200 200
3 17 0,25 0,39 1,57 0,09 1,746 0,41 1,65 0,95 250 250
4 21 0,26 0,49 1,86 0,13 1,725 0,48 1,86 1,00 300 300
5 20 0,30 0,53 1,75 0,14 1,725 0,54 1,80 0,97 350 350
6 21 0,23 0,47 2,03 0,12 1,725 0,44 1,88 1,08 350 -
7 21 0,18 0,33 1,85 0,10 1,725 0,35 1,95 0,95 - 350
8 21 0,18 0,38 2,05 0,12 1,725 0,38 2,08 0,99 - 450
9 21 0,28 0,54 1,95 0,14 1,725 0,51 1,86 1,05 450 -
10 21 0,33 0,62 1,91 0,16 1,725 0,60 1,84 1,03 450 450
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 3 0,15 0,20 1,32 0,05 2,920 0,29 1,95 0,68 150 150
2 9 0,20 0,33 1,67 0,08 1,860 0,34 1,72 0,97 200 200
3 21 0,18 0,44 2,45 0,10 1,725 0,35 1,95 1,26 250 250
4 21 0,22 0,46 2,09 0,10 1,725 0,39 1,77 1,18 300 300
5 24 0,22 0,47 2,16 0,12 1,725 0,43 1,98 1,09 350 350
6 24 0,15 0,30 2,00 0,07 1,725 0,28 1,84 1,09 350 -
7 25 0,20 0,48 2,44 0,12 1,725 0,41 2,09 1,16 - 350
8 28 0,22 0,59 2,73 0,15 1,708 0,46 2,16 1,27 - 450
9 27 0,15 0,36 2,39 0,09 1,708 0,31 2,04 1,17 450 -
10 27 0,27 0,62 2,33 0,15 1,708 0,53 1,98 1,18 450 450
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 3 0,08 0,14 1,73 0,05 2,920 0,23 2,89 0,60 150 -
2 24 0,16 0,40 2,46 0,10 1,725 0,33 2,05 1,20 250 -
3 31 0,25 0,72 2,89 0,17 1,697 0,54 2,16 1,34 350 -
4 32 0,34 1,04 3,02 0,21 1,697 0,71 2,06 1,47 450 -
10 29 0,02 0,08 3,41 0,02 1,708 0,06 2,36 1,45 150 300
11 33 0,08 0,27 3,51 0,08 1,679 0,21 2,73 1,29 300 300
12 32 0,21 0,66 3,08 0,16 1,679 0,49 2,29 1,35 300 150
13 33 0,34 1,05 3,06 0,23 1,679 0,74 2,15 1,43 450 225
14 33 0,33 1,08 3,25 0,24 1,679 0,73 2,22 1,46 450 450
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
6 1 0,14 0,14 1,00 6,314 0,00 - 200
7 11 0,16 0,29 1,86 0,07 1,753 0,28 1,80 1,03 - 250
8 20 0,19 0,46 2,44 0,12 1,708 0,39 2,06 1,19 - 350
9 27 0,28 0,66 2,36 0,14 1,697 0,52 1,87 1,26 - 450
10 27 0,20 0,46 2,28 0,11 1,679 0,39 1,96 1,16 150 300
11 27 0,14 0,38 2,71 0,10 1,679 0,31 2,18 1,24 300 300
12 27 0,04 0,13 3,45 0,03 1,679 0,09 2,41 1,43 300 150
13 27 0,04 0,17 4,94 0,04 1,679 0,10 2,77 1,78 450 225
14 27 0,06 0,31 4,87 0,07 1,679 0,19 2,96 1,65 450 450
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Tabelle D-6: Rissbreiten w1, Versuch Z3 
 
 
Tabelle D-7: Rissbreiten w2, Versuch Z3 
 
 
Tabelle D-8: Rissbreiten w1, Versuch Z4 
 
 




LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
3 13 0,13 0,32 2,51 0,08 1,782 0,28 2,15 1,17 180 90
4 25 0,23 0,49 2,12 0,14 1,725 0,48 2,07 1,03 250 125
5 27 0,30 0,74 2,43 0,19 1,708 0,63 2,06 1,18 300 150
6 28 0,39 0,94 2,39 0,25 1,708 0,83 2,10 1,14 350 175
7 25 0,20 0,48 2,41 0,14 1,725 0,44 2,21 1,09 125 250
8 24 0,19 0,43 2,22 0,11 1,725 0,39 2,03 1,09 150 300
9 24 0,18 0,41 2,29 0,11 1,725 0,37 2,08 1,10 175 350
10 23 0,12 0,28 2,27 0,07 1,725 0,25 2,04 1,11 - 200
11 21 0,12 0,24 1,95 0,06 1,725 0,23 1,91 1,05 - 250
12 20 0,11 0,24 1,99 0,06 1,725 0,22 1,94 1,09 - 300
13 20 0,10 0,22 7,05 0,06 1,725 0,20 1,96 1,12 - 350
14 26 0,28 0,71 2,84 0,18 1,725 0,60 2,10 1,19 200 -
15 27 0,33 0,81 2,81 0,20 1,725 0,67 2,06 1,19 250 -
16 27 0,38 0,92 2,74 0,24 1,725 0,79 2,08 1,17 300 -
17 27 0,44 1,04 0,00 0,27 1,725 0,90 2,05 1,15 350 -
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
7 3 0,19 0,35 1,84 0,15 2,920 0,62 3,27 0,56 125 250
8 8 0,21 0,55 2,56 0,14 1,895 0,48 2,27 1,13 150 300
9 15 0,24 0,76 3,13 0,18 1,761 0,55 2,27 1,38 175 350
10 15 0,16 0,59 3,75 0,14 1,761 0,40 2,56 1,47 - 200
11 14 0,20 0,68 3,87 0,17 1,771 0,50 2,46 1,37 - 250
12 14 0,22 0,78 4,37 0,18 1,771 0,54 2,49 1,46 - 300
13 14 0,25 0,94 0,83 0,21 1,771 0,62 2,47 1,52 - 350
14 14 0,06 0,21 3,17 0,06 1,771 0,17 2,65 1,25 200 -
15 14 0,06 0,20 2,93 0,06 1,771 0,17 2,64 1,17 250 -
16 14 0,06 0,19 2,25 0,06 1,771 0,16 2,63 1,16 300 -
17 14 0,06 0,14 0,00 0,04 1,771 0,13 2,32 1,07 350 -
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 4 0,13 0,17 1,30 0,04 2,353 0,22 1,65 0,79 200 -
2 13 0,19 0,35 1,86 0,09 1,782 0,34 1,83 1,02 250 -
3 17 0,23 0,50 2,17 0,13 1,746 0,46 1,98 1,09 300 -
4 24 0,28 0,63 2,27 0,15 1,725 0,53 1,93 1,18 350 -
5 25 0,34 0,76 2,23 0,17 1,725 0,64 1,88 1,19 400 -
6 25 0,32 0,72 2,28 0,18 1,725 0,62 1,96 1,16 300 350
7 24 0,32 0,68 2,12 0,16 1,725 0,59 1,85 1,15 300 400
8 24 0,25 0,53 2,09 0,12 1,725 0,47 1,85 1,13 200 400
9 22 0,15 0,38 1,97 0,09 1,725 0,30 2,04 1,25 - 400
10 20 0,13 0,29 2,13 0,07 1,729 0,25 1,97 1,17 - 200
11 19 0,12 0,27 1,71 0,06 1,734 0,24 1,92 1,15 - 400
12 18 0,12 0,21 1,73 0,05 1,740 0,20 1,77 1,03 - 200
13 18 0,11 0,20 9,87 0,05 1,740 0,19 1,75 1,07 - 400
14 25 0,38 1,05 0,00 0,23 1,725 0,77 2,03 1,38 400 200
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
6 2 0,16 0,16 1,04 300 350
7 3 0,19 0,27 1,40 0,11 2,920 0,50 2,60 0,54 300 400
8 3 0,25 0,35 1,40 0,08 2,910 0,48 1,91 0,73 200 400
9 10 0,25 0,39 1,56 0,06 1,833 0,36 1,46 1,06 - 400
10 10 0,12 0,19 3,14 0,03 1,833 0,18 1,54 1,05 - 200
11 15 0,23 0,37 1,23 0,10 1,761 0,41 1,77 0,90 - 400
12 14 0,14 0,29 3,25 0,08 1,771 0,29 1,99 1,00 - 200
13 15 0,28 0,47 0,37 0,12 1,761 0,50 1,78 0,93 - 400
14 5 0,06 0,11 0,00 0,04 2,013 0,14 2,31 0,73 400 200
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Tabelle D-10: Rissbreiten w1, Versuch Z5 
 
 
Tabelle D-11: Rissbreiten w2, Versuch Z5 
 
 
Tabelle D-12: Rissbreiten w1, Versuch Z6 
 
 
Tabelle D-13: Rissbreiten w2, Versuch Z6 
 
  
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 3 0,14 0,25 1,70 0,09 2,920 0,40 2,76 0,61 250 140
2 11 0,21 0,42 2,05 0,12 1,812 0,42 2,05 1,00 300 200
3 14 0,27 0,55 2,02 0,15 1,771 0,54 2,00 1,01 350 240
4 12 0,17 0,31 1,81 0,09 1,796 0,34 1,97 0,92 170 250
5 12 0,18 0,41 2,20 0,14 1,796 0,43 2,32 0,95 240 350
6 10 0,16 0,34 2,11 0,09 1,833 0,34 2,06 1,02 110 350
7 11 0,13 0,32 2,46 0,08 1,812 0,28 2,13 1,15 - 350
8 14 0,14 0,29 2,08 0,08 1,771 0,28 2,00 1,04 200 -
9 13 0,21 0,40 1,88 0,11 1,782 0,40 1,91 0,98 300 -
10 13 0,32 0,52 1,61 0,17 1,782 0,63 1,96 0,83 400 -
14 13 0,20 0,48 2,36 0,13 1,782 0,43 2,16 1,10 260 260
15 13 0,27 0,61 2,25 0,18 1,782 0,58 2,17 1,04 350 350
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N1 N2
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
5 2 0,08 0,09 1,13 240 350
6 9 0,09 0,14 1,52 0,04 1,860 0,17 1,83 0,83 110 350
7 10 0,10 0,17 1,62 0,05 1,833 0,20 1,91 0,85 - 350
12 10 0,12 0,23 1,97 0,07 1,833 0,24 2,05 0,96 200 -
13 15 0,16 0,32 2,02 0,09 1,761 0,31 1,97 1,02 300 -
14 13 0,07 0,17 2,49 0,04 1,782 0,14 2,08 1,20 400 260
15 13 0,09 0,20 2,13 0,05 1,782 0,17 1,90 1,12 - 350
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N2 N1
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
1 5 0,13 0,24 1,89 0,07 2,132 0,27 2,16 0,87 100 200
2 14 0,18 0,39 2,15 0,11 1,771 0,37 2,07 1,04 125 250
3 15 0,24 0,51 2,14 0,15 1,761 0,50 2,12 1,01 150 300
4 16 0,28 0,66 2,39 0,18 1,753 0,59 2,12 1,13 175 350
5 16 0,18 0,48 2,70 0,13 1,753 0,41 2,32 1,16 200 200
6 16 0,22 0,55 2,53 0,14 1,753 0,47 2,17 1,17 250 250
7 16 0,25 0,57 2,27 0,15 1,753 0,52 2,08 1,09 300 300
8 16 0,29 0,60 2,05 0,16 1,753 0,57 1,95 1,05 350 350
10 13 0,15 0,32 2,06 0,09 1,782 0,32 2,10 0,98 300 150
11 12 0,17 0,36 2,12 0,10 1,796 0,35 2,10 1,01 350 175
12 9 0,12 0,19 1,51 0,04 1,860 0,20 1,65 0,92 - -
LS Anzahl wm wmax wmax/wm s t0,95 w0,95 w0,95/wm wmax/w0,95 N2 N1
[-] [-] [mm] [mm] [-] [mm] [-] [mm] [-] [-] [kN] [kN]
7 2 0,20 0,31 1,57 300 300
8 6 0,24 0,56 2,32 0,17 2,015 0,59 2,44 0,95 350 350
9 1 0,35 0,35 1,00 200 100
10 5 0,22 0,48 2,20 0,16 2,132 0,56 2,55 0,86 300 150
14 12 0,21 0,53 2,52 0,15 1,796 0,48 2,27 1,11 350 175
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D-9 Berechnungen der Längenänderungen unter Berücksichtigung des 
Tension Stiffening mit eigenem Formänderungsansatz 
Laststufen, bei denen im Versuch eine vollständige Entlastung durchgeführt wurde, 
sind aus Gründen der Übersichtlichkeit im Folgenden nicht dargestellt. 
 
Bild D-42: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z1 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10) bzw. Heft 525, DAfStb 
[DAS-05], Hauptrichtung 1, Θ = 0° 
 
Bild D-43: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z1 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10) bzw. Heft 525, DAfStb 














































Bild D-44: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z2 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10), Θ = 45° 
 
Bild D-45: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z2 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-11) bis (8-15), Θ = 45° 
 
Bild D-46: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z3 mit den 

























































Eigener Ansatz (    = 0,85)








Bild D-47: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z3 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-11) bis (8-15), Θ = 45° 
 
Bild D-48: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z4 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10), Θ = 22,5° 
 
Bild D-49: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z4 mit den 

















Eigener Ansatz (    = 1,00)











































Eigener Ansatz (    = 1,00)










Bild D-50: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z5 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-8) bis (8-10), Θ = 22,5° 
 
Bild D-51: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z5 mit den 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-11) bis (8-15), Θ = 22,5° 
 
Bild D-52: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z6 mit den 

















Eigener Ansatz (    = 0,79)





















Eigener Ansatz (    = 1,00)























Eigener Ansatz (    = 0,85)








Bild D-53: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs Z6 mit den 



















Eigener Ansatz (    = 1,00)





σ1cm = f (N1)
σ1cm = 0
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Anhang E – Versuche von PETER 
E-1 FE-Berechnungen (Stahlspannungen) 
 
Bild E-1: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 0 mit 
FEM-Berechnung, Θ = 0° 
 
Bild E-2: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 20 mit 





































Bild E-3: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 20 mit 
FEM-Berechnung, Θ = 20° 
 
Bild E-4: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 30 mit 
FEM-Berechnung, Θ = 30° 
 
Bild E-5: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 30 mit 


























































Bild E-6: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 40 mit 
FEM-Berechnung, Θ = 40° 
 
Bild E-7: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 40 mit 






































S 2r 40 
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E-2 FEM-Berechnungen (mittlere Rissbreiten) 
 
Bild E-8: Vergleich der Last-Rissbreitenbeziehung des Versuchs S 2r 0 mit FEM-
Berechnung mit der FEM, Θ = 0° 
 
Bild E-9: Vergleich der Last-Rissbreitenbeziehung des Versuchs S 2r 20 mit FEM-







































Bild E-10: Vergleich der Last- Rissbreitenbeziehung des Versuchs S 2r 20,W mit 
FEM-Berechnung, Θ = 20° 
 
Bild E-11: Vergleich der Last- Rissbreitenbeziehung des Versuchs S 2r 30 mit FEM-
Berechnung, Θ = 30° 
 
Bild E-12: Vergleich der Last- Rissbreitenbeziehung des Versuchs S 2r 40 mit FEM-






















































S 2r 40 
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E-3 Berechnungen mit dem Ingenieurmodell (Stahlspannungen) 
Bei den Berechnungen wurden die randparallelen Bewehrungsstäbe stets berücksichtigt.  
 
Bild E-13: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 0 mit der 
Berechnung nach Gl. (7-9), Θ = 0° 
 
Bild E-14: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 20 mit der 




































Bild E-15: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 20 mit der 
Berechnung nach Gl. (7-9), Θ = 20° 
 
Bild E-16: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 30 mit der 
Berechnung nach Gl. (7-9), Θ = 30° 
 
Bild E-17: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 30 mit der 

















































Bild E-18: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,x des Versuchs S 2r 40 mit der 
Berechnung nach Gl. (7-9), Θ = 40° 
 
Bild E-19: Vergleich der Last-Spannungsbeziehung σ1s,y des Versuchs S 2r 40 mit der 


































E-4 Berechnungen mit dem eigenen Rissbreitenansatz (Dehnungsdifferenz) 
 
Bild E-20: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in x-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-20) für S 2r 0, Θ = 0° 
 
Bild E-21: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in x-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-20) für S 2r 10, Θ = 10° 
 
Bild E-22: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in y-Richtung mit den rech-











































































Bild E-23: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in x-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-20) für S 2r 20, Θ = 20° 
 
Bild E-24: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in y-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-21) für S 2r 20, Θ = 20° 
 
Bild E-25: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in x-Richtung mit den rech-












































































Bild E-26: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in y-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-21) für S 2r 30, Θ = 30° 
 
Bild E-27: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in x-Richtung mit den rech-
nerischen Werten nach Gl. (7-20) für S 2r 40, Θ = 40° 
 
Bild E-28: Vergleich der gemessenen mittleren Dehnung in y-Richtung mit den rech-












































































E-5 Berechnungen der Längenänderungen von Scheiben mit dem eigenen 
Formänderungsansatz  
 
Bild E-29: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 0 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-1) bis (8-3), Θ = 0° 
 
Bild E-30: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 10 mit 





































Bild E-31: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 20 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-1) bis (8-3), Θ = 20° 
 
Bild E-32: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 30 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-1) bis (8-3), Θ = 30° 
 
Bild E-33: Vergleich der Last-Hauptdehnungsbeziehung des Versuchs S 2r 40 mit 



















































Anhang F – Versuche von IVÁNYI & LARDI 
F-1 Berechnungen der mittleren M-κ-Beziehungen von Platten mit dem 
eigenen Formänderungsansatz 
 
Bild F-1: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P1 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 0° 
 
Bild F-2: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P2 mit 










































Bild F-3: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P3 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 
Bild F-4: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P4 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 45° 
 
Bild F-5: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P5 mit 





























































Bild F-6: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P6 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 0° 
 
Bild F-7: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P7 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 
Bild F-8: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P8 mit 





























































Bild F-9: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P9 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 
Bild F-10: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P10 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 0° 
 
Bild F-11: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P11 mit 





























































Bild F-12: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P12 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 
Bild F-13: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P13 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 
Bild F-14: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P14 mit 





























































Bild F-15: Vergleich der Momenten-Krümmungsbeziehung des Versuchs P15 mit 
Berechnungsergebnissen nach Gl. (8-4), Θ = 30° 
 






















Nr. Θ fsy ,x fsy ,y fc,prism fct,sp M1Rd,test M1Rd,cal M1Rd,test / M1Rd,cal
[-] [°] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [kNm/m] [kNm/m] [-]
P5 60 429 501 20,8 2,2 16,9 16,1 1,05
P8 30 550 486 22,2 2,5 56,7 51,9 1,09
P10 0 525 495 29,0 2,2 51,9 49,6 1,05
P11 30 535 495 27,6 2,7 23,6 26,0 0,91
P12 30 540 538 31,5 2,5 42,5 33,1 1,28
P13 30 489 449 27,4 2,5 49,1 44,4 1,11





Anhang G – Versuche von WÄSTLUND & HALLBJÖRN 
G-1 Berechnungen der Mittendurchbiegung von Platten mit dem eigenen 
Formänderungsansatz 
 
Bild G-1: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P1 mit 
Berechnungsergebnissen (Integration von Gl. (8-4) mit dem PvK), Θ = 0° 
 
Bild G-2: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P2 mit 






































Bild G-3: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P3 mit 
Berechnungsergebnissen (Integration von Gl. (8-4) mit dem PvK), Θ = 20° 
 
Bild G-4: Vergleich der Momenten-Durchbiegungsbeziehung des Versuchs P4 mit 
Berechnungsergebnissen (Integration von Gl. (8-4) mit dem PvK), Θ = 30° 
 






































Nr. Θ fsy ,x fc,cube fct M1Rd,test M1Rd,cal M1Rd,test / M1Rd,cal
[-] [°] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [kNm/m] [kNm/m] [-]
P1 0 555 52,4 4,5 27,7 28,3 0,98
P2 10 555 52,4 4,5 26,8 27,7 0,97
P3 20 555 40,1 4,0 24 24,5 0,98
P4 30 555 40,1 3,5 20,3 21,3 0,95




Anhang H – Versuche von VECCHIO & COLLINS 
H-1 Berechnungen der mittleren Verzerrungen von Scheiben bei kombi-
nierter Beanspruchung mit eigenem Formänderungsansatz  
Die Achsen des xy-Systems der Bewehrung fallen mit den Achsen des ξη-Systems der 
Beanspruchungen zusammen (Bild H-1). 
 
Bild H-1: Beanspruchungszustand und Konfiguration der Versuche von  
VECCHIO & COLLINS [Vec-82] 
Die Versuche PV15 und 17 werden hier nicht dargestellt, es handelte sich um reine 
Druckbeanspruchungen. Der Versuch PV29 wurde einem Richtungswechsel im Belas-
tungsregime ausgesetzt und wird daher ebenfalls nicht berücksichtigt. 
Die Versuche PV1, PV5, PV7, PV8, PV14 und PV30 versagten vorzeitig in der 
Lasteinleitungszone durch Herausziehen der Bewehrung. Die Versuche PV9, PV22, 
PV23, PV24, PV25, PV27 und PV28 versagten vorzeitig durch Bruch in der Verbund-
zone im Bereich zwischen höherfestem Beton und normalfestem Beton am Rand des 
eigentlichen Versuchskörpers. Beim Versuch PV30 wurde eine zyklische Wechselbean-
spruchung aufgebracht. Die Einhüllende der Versuchswerte wurde übernommen und 
rechnerisch βt = 0,25 angesetzt. 
Die Berechnungen nach Gl. (8-16) bis (8-20) wurden abgebrochen, wenn entweder die 
zulässigen Stahldehnungen nach Gl. (7-9) überschritten wurden oder ein Versagen nach 
Gl. (7-12) mit Gl. (3-8) infolge Schubbeanspruchung im Riss vorlag. Die Berechnungs-
ergebnisse nach VECCHIO & COLLINS wurden [Vec-82] entnommen.  
Rechnerisch lag bei PV13 mit As,y = 0 und PV18 mit λ = 5,7 ein Schubversagen der 
Rissebene vor. Bei PV12 mit λ = 4,0 und PV19 mit λ = 2,5 waren die plastischen 
Stahldehnungen und die Beanspruchbarkeit der Rissebene auf Schub etwa gleichzeitig 
erreicht. Die restlichen Versuchskörper versagten rechnerisch durch Stahlfließen 

















Bild H-2: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV1 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-3: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV1 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-5: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV2 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-6: Vergleich der  τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV2 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-8: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV3 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-9: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV3 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-11: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV4 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-12: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV4 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-14: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV5 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-15: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV5 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-17: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV6 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-18: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV6 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-20: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV7 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-21: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV7 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-23: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV8 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-24: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV8 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-26: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV9 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-27: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV9 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-29: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV10 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-30: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV10 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-32: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV11 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-33: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV11 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-35: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV12 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-36: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV12 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-38: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV13 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-39: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV13 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-41: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV14 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-42: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV14 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-44: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV16 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-45: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV16 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-47: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV18 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-48: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV18 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-50: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV19 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-51: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV19 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-53: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV20 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-54: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV20 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-56: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV21 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-57: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV21 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-59: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV22 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-60: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV22 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-62: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV23 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-63: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV23 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-65: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV24 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-66: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV24 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-68: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV25 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-69: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV25 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-71: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV26 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-72: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV26 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-74: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV27 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-75: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV27 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-77: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV28 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-78: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV28 mit Gl. (8-20) 
 























































Bild H-80: Vergleich der τ-εξm-Beziehung des Versuchs PV30 mit Gl. (8-20) 
 
Bild H-81: Vergleich der τ-εηm-Beziehung des Versuchs PV30 mit Gl. (8-20) 
 
































































































































































































































































































































































































































































































































































































Tabelle H- 1: Gegenüberstellung der aufnehmbaren Schubspannungen aus Versuchen 
mit den rechnerischen Werten 
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